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FLOOD CONTROL IN EGYPT 
by 


Y. M. SIMAIKA 
B. Sc., F. Inst. P., Technical Adviser, Ministry of Public Works 


and 


H. EL-SHERBINI 
Director of Works, Ministry of Public Works, Cairo 


Since the dawn of history, man has waged a ceaseless battle against the dangers of floods. 
Beside the heavy damage to crops and property, they often caused untold suffering and 
brought death and destruction in their wake. 

The flood discharge of a river depends not only on the intensity, extent and duration 
of rainfall but also on the runoff characteristics of the basin. Thus flood control measures 
vary from place to place. No two catchment areas are the same and each river is a problem 
by itself. But the various methods generally employed are: 

1. By embankments which are extensively used in many countries. They are the cheapest, 
and the most easily constructed measure of flood control. Their use for flood protection 
must be one of the earliest engineering achievements of mankind. 

2. By river training to direct and regulate the river flow and to increase its capacity 
for carrying the flood discharge. 

3. By natural and artificial diversion channels and spillways. 

4. By reservoirs to store or detain the excess water. 

5. By soil and water conservation. This implies the treatment of denuded watersheds 
which cannot store the water rushing down the slopes and carrying soil material. The effect 
of the deposition of this material is the obstruction of floodways and navigation channels 

In dealing with flood control a combination of embankments, river training, reservoirs. 
and soil conservation would, of course, be much better than using a single method. 


Methods of Nile Flood Protection in Egypt : 


The Nile, the second, longest river in the world, has a length of about 4160 miles and 
its basin covers approximately 1,100,000 square miles or about one tenth of the area of 
Africa. It includes Uganda, parts of Kenya and Tanganiyka and of the Belgian Congo, 
most of the Sudan, part of Ethiopia and the cultivated part of Egypt. It is formed of three 
principal streams. (See Map _ ). 

a) The Blue Nile—the largest in volume—draws practically all its water from Ethiopia 
and contributes 4/7th of the total supply of the main stream. 

b) The White Nile, which is the longest branch, supplies 2/7th of the total. 

c) The Atbara, drains the north western part of Ethiopia and contributes the remaining 
1/7th. 

The Blue Nile and Atbara are both muddy streams in flood time and bring down the 
silt which has made the cultivable land of Egypt and is still adding to it. 

The principal feature of the Nile regime is the annual flood. At Wadi Halfa, where it 
enters Egypt, the Nile usually begins to rise in June reaches its maximum at the beginning 
of September and then falls away at a decreasing rate. Although the flood is a fairly regular 
phenomenon it varies both in volume and in date. The maximum recorded flood discharge 
is about 1150 millions of cubic metres a day. 

The maximum content of suspended matter which has been measured in the Nile where 
it enters Egypt is under 5000 parts per million by weight or less than one half per cent. 

From times immemorial the people of Egypt have been subject to the dangers of the 
Nile when in flood. They lived under the protection of embankments erected on both sides 
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and along the whole length of the Nile between Aswan and Cairo, a distance of about 900 
kilometres and along the two branches into which the river bifurcates below Cairo, a further 
200 kilometres to the sea. 

These embankments constituted the sole means of flood control and great disasters 
involving the loss of thousands of lives and the extensive damage to crops and property 
happened because the protecting embankments, intervening between the annual flood and 
the land which everywhere is lower than the level of a high flood, burst at some point or 
points. 


The embankments are built up of the nearest suitable soil available up to a level capable 
of containing the highest flood. In a rainless country like Egypt grass does not grow on these 
embankments and their material being dry and unprotected is removable by wind action 
which imperceptibly lowers their surface and reduces their size. From time to time the 
Irrigation Department restores them to their original dimensions. Thus although a measure 
of safety is secured with their periodical renewal yet when it is realized that these 
embankments are at least 2500 kilometres in length and that sometimes many years may pass 
without the occurrence of a great flood, the feeling of safety engendered by years of moder- 
ate flood, may cause the lowering of the banks to be unobserved and renewal to be post- 
poned. 


In places where the lowering of the banks or reduction in their dimensions has been 
greater than usual, it may suddenly be found on the advent of a great flood, that they are 
unable to cope with it and disaster may happen before repair is possible. 


Reduction in dimensions other than height causes a bank to become sodden. As a 
result the land-ward face may slip away at its foot as a mass of semi liquid puddle. If the 
slipping continues, the bank becomes reduced in size, water begins to appear and the bank 
may in one final slip cease to exist. All this may happen without the water necessarily 
overtopping the bank. 


The higher the flood and particularly the longer it stands against a bank, the more 
likelihood of failure. Prolonged floods may be in fact more dangerous than others which 
may reach higher levels but which may not be so prolonged. Indeed the sodden condition 
of embankments has been the moye usual cause of failure. 


There is too, always the possibility that the river may cut its true banks during a flood. 
Only a very slight swing in the course from side to side would eat away the berm * and 
endanger the protective embankments. Such swings do take place. Where they become 
obviously dangerous prevention of further swinging is attempted by the construction of 
loose stone spurs and revetments or even by the simple throwing in of loose stone. 


The embankments should be of adequate section and their aiignment should be made 
so as to avoid attack by direct and cross currents. The main reason of their failure is lack 


of upkeep and it is of paramount importance that there should be special vigilance for their 
efficient maintenance. be 


Except for 1946 there has been no really dangerous flood for more than 50 years and 
it is 70 years since any serious breach of the Nile banks occurred so that few people living 
today can have actually seen the appalling devastation resulting from a breach of the banks 
with its loss of crops, animals, property and worst of all human life. Such a disaster occurring 
today with the greatly increased area of cultivation, with the expansion of industry and the 


greatly increased population in the danger area, would be a calamity too dreadful to 
contemplate. 


Various schemes for flood protection have been proposed from time to time and rejected 
for one reason or another. Any scheme to be completely effective must ensure that the flood 
waters in all years can be controlled to such an extent that the volume passing down the 
river branches to the sea shall not exceed a certain safe margin. 


* The protection embankment is usually at some short distance back from the edge 


of the river. The narrow strip of land etween the actual edge of the river and the artificial 
one is called the «berm». 
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The Safe Capacity of the Nile Branches: 


This is taken as 820 millions a day at Aswan — the figure generally accepted, which 
ensures that on the average the river level is about 1 4metres above the cultivation in the middle 
Delta. In the past much higher discharges have been safely passed to the sea with some 
damage by infiltration but without a breach of the banks occurring. 

The level on the Nilometre at Roda to which this volume corresponds is 20.35 metres. 
There is another factor just as important for the safety of the Delta and that is the duration 
of high levels. Any soil bank if it should become completely saturated breaks up. It is 
impossible to place a time limit on this happening. 

Thus in dealing with a dangerous flood we must reduce it by all means available so that 
the safe limit should not be exceeded. But even when we have accomplished this we are 
left in a state of ever growing anxiety until we can see clearly how long the period of such 
high levels will last. 

Now the means at our disposal for reducing the flood past Cairo are limited to: 

1) Using the Aswan reservoir as a flood escape. For this purpose the total available 
capacity of the reservoir in flood is only about 3000 million cubic metres. This could help 
in reducing the flood by say 100 millions a day for a month. 

2) Opening the Upper Egypt basins. If all the basins—amounting to about 
700,000 acres—could be opened at once they could take 200 millions a day. But with the 
increase of cotton cultivation now practised in most of the basins, picking of the crop delays 
the time of filling and in a dangerous flood an early filling will sacrifice a very large area of 
cotton. 

Thus should the flood reaching Aswan exceed about 1120 millions a day all the means 
at our disposal including the complete sacrifice of the Upper Egypt basins could not avert 
a disaster in the Delta. 

The Nile flood comes entirely from the rainfall in Ethiopia. The run off from the 
Ethiopian highlands reaches the Main Nile by two rivers the Blue Nile and the Atbara. 
n general terms we may take it that the Blue Nile contributes two thirds and the Atbara 
one third of the flood waters reaching Egypt. 

The Main Nile is formed at Khartoum by the junction of the Blue and White Niles and 
receives its last tributary the Atbara, some 300 kilometres north of Khartoum. From there 
the flood flows northwards to Egypt with little change in volume. 

At present there is no reliable method of forecasting a high flood until the rain has 
actually fallen in Ethiopia and then the first warning is given by Roseires gauge right up the 
Blue Nile and about 110 kilometres from the Ethiopian frontier, where the river shows the 
effect of the rainfall by rapid fluctuations occasionally rising 4 metres in a week. A high 
peak at Roseires will reach Aswan in about 10 days and Cairo 5 days later so the time 
available for making decisions is short. 


A Feature of the Flood of 1946: 


In the exceptionally high flood of 1946, the discharge of the Blue Nile did at one-time 
exceed 900 millions a day and this occurred while the discharge of the river Atbara was 
about 400 millions a day. Thus the combined discharges of the two rivers was about 
1300 millions a day. 

Even with the sacrifice of all the basins and the storage capacity of the Aswan reservoir 
this enormous flood could be reduced to a safe volume at Cairo for only a few days. 

From the look of the gauges on the Blue Nile and Atbara there was no sign of immediate 
relief and it looked as if a grave disaster in the Delta was inevitable. 

At this critical stage it became clear from the relative discharges passing Tamaniat 
and Hassanab (See Map) that a natural flood escape, hitherto unsuspected, was in fact 
operating in the Sudan and the existence of this flood escape was confirmed by aerial 
photography on September 2nd. when the flood level at Khartoum was at its highest. 

From the photographs itis clear that the western river bank was topped in many places 
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between Khartoum and Atbara and that the inundations in this reach extended for several 
kilometres from the river. 

From the available figures of discharge this spilling from the river took 2700 miilion 
cubic metres from the river in the danger period at Aswan, and at the peak of the flood 
was taking water at the rate of 150 millions a day. 

Thus of the 1300 millions a day indicated from the discharges of the Blue Nile and 
Atbara only 1150 millions a day ever passed in the Main Nile downstream the mouth of the 
river Atbara. sndf 

The lesson learnt is that flood protection in the form of a new storage reservoir 1s 
urgently needed. For when the basins of Upper Egypt are finally converted to perennial 
irrigation—as they will soon be—the relief which they afforded will no longer be available. 


Projects Suggested for Flood Protection: 


Both banks of the Nile from Khartoum to Aswan have been examined to see if any 
depression exists into which flood water could be poured by means of an escape channel. 
The Wady Mugaddam and the Wady el Kaab west of the Nile in the Dongola district have 
both been explored, and the country along the river Atbara has also been exhaustively 
searched, but nothing suitable was found. 

In Egypt about 130 kilometres south of the Fayum Province there is a considerable 
depression, the Wadi Rayan, whose lowest point is about 50 metres below sea-level and 
whose area at high levels is about 700 square kilometres. 


The lowest part of Fayum Province is Lake Karun — the shrunken remnant of Lake 
Moeris, believed to have been used by the Ancient Egyptians as flood escape and which, 
according to Herodotus, they surrounded with retention walls. 


Coupled with its use as a flood escape, the Wady Rayan may provide some addition 
of stored water to the summer water supply. This project was, however, turned down, 
owing to the possibility of infiltration from the Wadi into the Fayum since when it is full, 
the water at its nearest will be within about a mile of the edge of the cultivated land and 
at a much higher level. 


As opposed to diversion schemes, there is the type of scheme which proposes to hold 
back part of the flood in a reservoir in the Nile Valley. Of this type is the scheine to build 
a reservoir at Merowe in the Fourth Cataract. This reservoir, intended for flood protection 
and for annual storage — was a link in the chain of projects in the Equatorial Lakes. 


These projects consist of overyear storage reservoirs in Lake Victoria and Lake Albert, 
a regulator below Lake Kioga, the Jonglei Diversion Canal to enable loss in the swamps 
of the Bahr el Jebel to be reduced to a reasonable amount, and a reservoir in Lake Tana 
and the Merowe reservoir which was designed to abstract about 8 milliards of cubic metres 
at the peak of the flood. 


This chain of projects only deal with the conservation of the clear waters of the Upper 
Nile which amount to only one seventh of the total flow of the Nile. The projects would 
equalize in part the fluctuations of the Nile discharge from year to. year. Thus when they 
are completed, the heavily silt laden waters, which form the bulk of the flow of the Nile 
will still be wasted to the sea when the river is in flood. 


Owing to its limited capacity, the Merowe reservoir could not be relied upon for the 
adequate protection of Egypt against very high flood. The best it can achieve is to limit 
the downstream discharge at Aswan to 870 milliards a day. 


The Equatorial projects described above would require a long time to execute and no 
immediate benefit could be expected. They could only be carried out after agreements 
between, Egypt, the Sudan, Ethiopia, the Belgian Congo and Uganda. It is true that one of 
the major works, the Lake Victoria Dam at the Owen Falls has been built, but the benefit 
from this is negligible without the other components of the project. 


The pressure of the population in Egypt is very heavy and at present with a population 
of over 22 millions the area of cultivation does not exceed 6 million acres and the rapidly 
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increasing population makes therefore the expansion of the cultivated area an urgent 
necessity. 

By the Equatorial projects the cultivable area can only be increased by about 25% 
and it is clear that we cannot stop here, and the next stage must be to store the silt laden 
water. 

In the light of the above mentioned facts it was decided to build on the Main Nile, as 
an alternative to Merowe reservoir, a very large reservoir for the overyear storage of the 
silt laden flood waters and also for flood protection. This High Dam or the «Sudd el Aali» 
will be constructed about 6 kilometres upstream the present Aswan Dam. It will be of the 
rock fill type of dam and will have a capacity of 130 milliards of which 30 will be for flood 
protection and another 30 milliards for a storage pocket for sediment deposition. 

The Sudd el Aali, when completed, will secure with the Equatorial projects the maximum 
possible utilization of the waters of the Nile as well as ensure the full protection of the land 
of Egypt against the heavy damage, destruction and often loss of life resulting from 
dangerous floods. With a maximum allowed discharge of only 500 millions a day downstream 
Aswan, there will be no danger of banks collapsing however long it is maintained. 

As the Sudd el Aali will store the silt laden flood waters most of the silt will be dropped 
in the reservoir. Now an obvious difficulty will be the effect of releasing large volumes of 
practically silt free water on the river channel. Degradation of the bed will take place, but 
judging from our experience in the great flood of 1946 it is expected that this will be a very 
slow and gradual process. 

In 1946 the Aswan reservoir was used for flood protection and the silt concentration 
below the dam was thereby reduced from more than 4000 parts per million to less than 400, 
no marked changes in the river bed were observed anywhere. Again in 1954, with a discharge 
of 900 millions a day, a concentration of 400 parts per million downstream Aswan was 
only increased to 800 parts per million at Cairo. However, a programme for a comprehensive 
study of the question has been drawn out. This consists in: 

1) Taking samples from bore holes dug in caissons to a depth of about one metre into 
a layer of sand with a mean diameter of 0.5 to 1.0 millimetre. 

2) Taking daily records of the water level on gauges erected at say 5 to 10 kilometres 
apart. 

3) Taking silt samples with an apparatus which would cause the least disturbance in 
the flow and would be capable of getting true representative samples as close as 30 centimetres 
from the river bed. 

4) Taking mechanical analysis of samples. 

5) Using Echo Sounding Apparatus for the study of the bed. 
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THE UNPRECEDENTED FLOODS OF OCTOBER, 1955 IN PUNJAB 
AND A DISCUSSION OF MEASURES TO DEAL WITH THE SAME 


by 


Dr. H. L. UPPAL, M. Sc., Ph. D., F. N. I. 
Director 


and 


S. R. SEHGAL, M. A., C. St. 
Mathematical-cum-Statistical Officer 


Irrigation and Power Research Institute, Punjab 


J. Introduction 


During the first week of October, 1955, when the monsoon season had almost expired, 
there were unexpectedly extra-ordinary heavy and continuous rains in the hills and plains 
of Punjab (1) with the result that all the rivers of the State viz. Sutlej, Beas, Ravi and Yamuna, 
nallahs, rivulets and choes were heavily flooded. The intensity of these floods was much 
greater than the hitherto highest recorded floods of 1947, and as such these can be considered 
to be unprecedented in the human living memory. Discharges higher than the highest so far 
recorded, were observed on all the rivers. There were a large number of breaches in the river 
and canal embankments. Vast areas of the Jullundur and Ambala Divisions as also in Pepsu 
State were inundated and remained submerged under ten feet deep water for about a fortnight 
or even more. For the first time in the history of Amritsar, water entered the city and some 
of the abadies remained under four to six feet deep water for a period of three to four days. 
Similar was the case of Ludhiana City whose low lying areas were flooded by the Budha 
Nallah flowing adjacent to it. Many other cities and towns were also flooded for the first 
time in history. 

Unlike the floods of 1947 and 1950, loss to human life and cattle head has been 
enormous inspite of the timely help promptly rendered by the Irrigation, Civil and Military 
authorities. It is feared that about four to five hundred persons were either washed away by 
the flood water or died because of drowning, house collapse or snake bite. Loss to cattle was 
in thousands and a great many of these were washed away. Most of the people saved their 
lives by climbing on the roofs of pucca houses, on tops of trees and mounds or ferried across 
the swelling water to places of safety with the help of improvised boats. Heroic efforts were 
made to rescue the people from the marooned and the flooded areas. But for these efforts 
and relief measures which took the form of supplying and air-dropping of food and other 
necessities of life, distribution of warm chothes, quilts and medicines, disinfecting the village 
wells, distribution of house construction and repair grants and taccavi loans and providing 
shelter and cash doles to the destitutes and needy persons, the losses to life would have been 
much greater. Loss to property, crops and works of public utility has been immense and 
unprecedented and runs into several hundred crores of rupees. About ninety percent houses 
have either collapsed in rural areas or have been rendeied unfit for inhabitation. Besides 
this, most of the pucca houses have also suffered heavy damage. Some of the flooded villages 
have been totally wiped out of existence. Damage to irrigation works and channels, to 
roads and bridges and railway lines, has been very excessive. 

The object of this paper is two-fold. Firstly it is to place on record properly, storm, 
rainfall and the unprecedented floods which have been experienced so that a full appreciation 
is made of the magnitude of the discharge that can be expected and the deluge of the country 
which can accompany the floods. Secondly this information can help considerably in planning 
out the proper drainage of the country, the suitable location of the villages, the designing 
of the flood control works, irrigation channels, roads and bridges so that in the event of 
a tecurrence of such a flood, the huge devastation that has now occurred can be obviated. 

An important outcome of this catastrophe is the recognition of the fact that the Punjab 
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like Assam, Bihar and West Bengal is visited by very heavy floods causing huge damage 
and the problem of flood control in this State is as important and serious as that anywhere 
else. This fact had not been recognised hitherto and it was generally thought that Punjab 
had no flood problem at all as its rivers swell to a small extent only. In less than a decade 
Punjab has experienced a number of heavy floods but those of 1947 and 1955 are so big that 
like of those are not known in the living memory or found in available records and it is not 
an improbability that still higher floods may visit the State in the near future. 

Floods have to come, in some years these may be small, while in other years these may 
be very large. The efforts have to be made in the direction that these should be passed safely 
without causing any serious damage. The flood control works have to be properly designed, 
efficiently constructed and satisfactorily maintained otherwise these create a false sense 
of security in the people living under the protection of these works. The drainage system 
of the country has to be very efficient so as to drain out quickly the flood water without 
heavy inundation. Most of the trouble occurs on account of lack of proper drainage. In 
the whole of India the drainage system is very poor, and little attention has been paid to 
this side. Several drainage systems which existed before were blocked, either completely or 
partially by the construction of roads, railways etc. Recently in the Punjab the problem of 
proper drainage has been taken up by the Irrigation Department. 

The importance and necessity of 1esearch work in evolving safe and economical designs 
of river training and flood protection works, cannot be over-emphasized. An investigation 
of the behaviour of the rivers before taking up flood control work on them is necessary. 
With advance in the science of model studies, it is possible to work out effective and 
dependable designs. 

There are a number of Hydraulic Research Stations in the country. Punjab State possesses 
one of the largest Hydraulic Research Station of the world at Pathankot where this type of 
research work has been carried out for the last about three decades. 


II. Causes of Floods 


Following are the main causes which led to the heavy flooding of urban as well as rural 
areas. 


(a) Excessive Rainfall 


Like the floods of 1947 and 1950 the recent floods were also caused by heavy cloud 
bursts in the hills and plains of Punjab (1). The meteorological authorities announced on 
2.10.55, heavy rainfall warning in the Punjab and Kumaon Hills as also in the plains of 


TABLE I 
S. No. Raingauge Station Seven Days Total 1-7.10.55 Yearly (Average) 
ee —..”_“ OOOO. 

1 Madhopur 23.03 | 60.34 

2 Aliwal 29.20 43.04 

3 Amritsar 13225 Daag 

4 Tibri 22.39 36.25 

5 Ambala 12.00 | 32.75 

6 Dalhousi ; 32.80 90.00 

7 Dharamsala 28.00 ! 114.90 

8 Hissar 5.85 | 18.02 

9 Ludhiana 24.10 | shoe 
10 Pathankot 28.00 | : 
11 Simla 8.00 | 42.93 
Vy Karnal 8.22 eee 
13 Abdullapur 5.78 | ae 
14 Rupar 10.12 39.69 
15 Doraha 19.78 35.00 
16 Hoshiarpur 24.00 | 50.39 
17 Una 22.00 | 53.06 


TABLE II 
Statement showing maximum discharges during the years 1947-1955 


S.No. | Name of Rivers & Sites | Date Gauge | Discharge 


Lol 2 3 4 | 5 
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1. River Sutlej at Patial (Rupar above) 


1947 - 1948 25.9.1947 25.00 4,90,242 
1948 - 1949 19.8.1948 14.00 1.55.056 
1949 - 1950 19.7.1949 17.00 235,536 
| 1950 - 1951 4.9.1950 17.60 312111 
| 1951 - 1952 29.7.1951 17.50 3.06,998 
1952 - 1953 3.8.1952 15.75 1.79.509 
| 1953 - 1954 9.8.1953 15.60 215,474 
| 1954 - 1955 26.9.1954 17.95 382,200 
1955 - 1956 6.10.1955 18.9 374,490 


2. River Sutlej at Ferozepur (above) 


1947 - 1948 28.9.1947 65.20 7,88,600 
1948 - 1949 21.8.1948 49.20 2,38,875 
1949 - 1950 18.8.1949 49.50 1,44,623 
1950 - 1951 21.9.1950 49.00 3,53,936 
1951 - 1952 Desa 45.50 3,73,200 
1952 = 1953 6.8.1952 46.50 2,78,900 
1953 - 1954 6.8.1953 45.50 2,61,240 
1954 - 1955 17.8.1954 46.00 2,83,920 
1955 - 1956 7 aOn9S> 8,86,764 


3. River Jumna at Tajewala above 


1947 - 1948 25.9.1947 39.20 5,63,000 
1948 - 1949 28.8.1948 28.60 1,35,834 
1949 - 1950 31.7.1949 28.50 1,48,679 
1950 - 1951 26.7.1950 28.40 1,29,246 
1951 - 1952 22.8.1951 34.50 3,09,750 
1952 - 1953 DES 1952 28.50 1,31,380 
1953 - 1954 12.8.1953 29.60 1,54,229 
1954 - 1955 27.9.1954 30.80 2,52,550 
1955 - 1956 4.10.1955 35.60 4,67,601 
4. River Ravi at Mukesar (Above Madhopur) 
1947 - 1948 26.9.1947 38.00 5,65,600 
1948 - 1949 22.7.1948 18.00 = 19,218 
1949 - 1950 5.8.1949 23.00 1,33,000 
1950 - 1951 18.9.1950 28.00 3,01,000 
1951 - 1952 29.7.1951 16.60 70,750 
| 1952 - 1953 9.8.1952 19.90 1,01,000 
1953 - 1954 3.8.1953 29.00 3,57,000 
| 1954 - 1955 25.9.1954 24.00 1,52,481 
1955 - 1956 5.10.1955 | 6,17,000 
5. River Beas at Deragopipur 
1947 - 1948 | 26.9.1947 26.00 2,78,000 
1948 - 1949 19.8.1948 18.70 1,51,840 
1949 - 1950 16.8.1949 22.10 2,00,350 
1950 - 1951 25.7.1950 21.00 | 1,81,300 
1951 - 1952 | 22.8.1951 35215 4,79,750 
1952 - 1953 3.8.1952 21.40 1,88,180 
1953 - 1954 3.8.1953 22.50 | 2,07,750 
1954 - 1955 19.8.1954 | 27.50 3,08,750 
1955 - 1956 | 5.10.1955 27.00 2,98,500 
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Punjab during the next four days. Such a heavy rain in the month of October was unusual 
for this part of the country. It continuously rained fo1 72 hours in all the districts of Punjab 
from October 3 to October 5, attended by spells of very heavy precipitation with intensity 
of over 32 inches in 72 hours. Rainfall recorded at some stations in Punjab in the first week 
ot October is given in Table I, compared by the yearly figure against each. 

Rainfall at all these stations is recorded daily from 8 a.m. to 8 a.m. of the next day. 
These records are not maintained for each shower and cannot be so kept even in future with 
the present system of semi-educated gauge readers and telephone attendants. Installation 
of automatic recording sets will improve the present system in vogue. 

The floods of 1947 and 1950 were also the results of heavy showers received in the month 
of September as will be evident from the statements given in Table IL: 


TABLE Ill 


Rainfail in inches 
September 1950 
Amritsar Dhariwal 
ar ea ee ee Ee 
3 2.74 4.55 
4 2.30 9.20 
5 0.05 0.45 
8 0.70 0.30 
LS} 1.20 0.63 
17 2.41 4.20 
18 5.85 13.53 
19 0.35 0.78 
20 0.60 0.47 
TABLE IV 
S. No. Rain Gauge Station Fortnightly Rains (Sept., 15-28.1947) 

1 Indri 20.47 

2 Gua | — 

5 Sunaina | = 

4 Badopal 8.70 

5 recon: 9.55 

6 Majokera = 

if Mundri 13.21 

8 Rohtak 9.51 

9 Delhi 5.57 

10 Ponta 22.88 

11 Dadupur 35.75 

12 Gurgaon TAD 

13 Bhiwani 10.81 

14 Sirsa 9.75 


(b) High River Discharges 


Heavy and continuous rains in the catchment areas of the rivers in Punjab (I) caused 
flooding of the unprecedented magnitude. Highest discharges were recorded on almost all 
the rivers which could not contain them and consequently overflowed their banks, thus 
causing widespread misery and devastation. Table II gives a statement of maximum 
discharges observed on the rivers Sutlej (both at Rupar and Ferozepur) Beas, Ravi and 
Yamuna during the years 1947-1955. Ravi River recorded a discharge of 6,17,000 cusecs 
against a maximum of 5,65,500 observed during 1947-48. Sutlej river above Ferozepur 
Headworks recorded 8,86,764 cusecs against 7,88,600 cusecs observed in 1947-48. Rivers 
Beas and Yamuna, however, could not touch the maximum figures recorded in 1947-48 
and 1951-52 respectively. 


i? 


(c) Spills and breaches in River Embankments 


A large number of breaches occurred in embankments and where these did not exist, 
heavy spilling over the bank occurred. The existing naturel drainage of the regions heavily 
spilled, thus flooding the entire country side which subsisted not only during the period of 
heavy rains, but also continued to afflict the country side for many days after the rains. 

In 1952 the Irrigation Department authorities undertook the construction of an 
effective drainage system in Amritsar and Gurdaspur Districts. This work had to be 
discontinued abruptly because the beneficiaries refused to pay their part of the share. These 
uncompleted and partially dry drains played great havoc during the recent floods. Generally 
the flooded areas along the drains are drained out within ten days as is quite evident from 
the records taken from the Upper Bari Doab Canal Circle, but in this case, water continued 
to submerge the localities for about three weeks or even more. 

«In August 1948, there was 7 inches of rainfall in two consecutive days following small 
pours and the drains were thus running more than full capacity. The ponded areas were 
cleared in a fortnight. In July, 1949, there was 24 inches of rainfall in one month against 
a mean rainfall of 25.36 inches at Amritsar. Inspite of unprecedented rainfall concentration 
in one month, all flooded areas along the drains were cleared within a week». 


(d) Denudation of Foothills 


The denudation of the foothills in Punjab (I) is also considered to have increased the 
number and intensity of floods during the recent monsoon months. 


(e) Siting of village habitations in low places 


The fact that some of the important habitations and villages of comparatively recent 
growth have been sited in low places without proper regard to naturel drainage has been 
responsible for the flood havoc in these villages. 


(f) Inadequate waterway below bridges and culverts 


It is a false sense of economy not to provide enough waterway below the bridges and 
culverts. It was seen during the recent floods that considerable damage had been caused 
as a result of the obstructed drainages and inadequate waterways under the roads and 
railway lines. 


IlJ. Frequency and Intensity of Floods in Punjab (I) 


In order to determine the frequency and intensity of floods and”to know whether the 
peak of the discharge was on increase or not during the recent years, a statistical examination 
of the data was necessary before any definite conclusions could be arrived at. For this purpose 
a study was made of the existing data of peak floods of all the rivers in Punjab. The data 
extends in certain cases as back as 1922 while in other cases it covers the period 1930-1955 
(Table V). Conclusions drawn in each case are detailed below: 


(A) River Ravi Above Madhopur Headworks 


The peak discharges considered in this case were for the period 1922 to 1955. The 
following observations are made after classifying the period into two equal halves viz. 1922 
to 1938 and 1939 to 1955. 

(i) For the entire period 1922 to 1955, the peak discharge varies from 29,900 cusecs 
to 6,17,000 cusecs. 

(ii) In the period 1922 to 1938, the peak discharge exceeded 1 lakh cusecs 4 times; 
wheteas in the period 1939-1955, the peak discharge exceeded one lakh figure eight times. 

(iii) In the period 1922 to 1938, the peak discharge in any year never exceeded 2 lakh 
cusecs while in the later half, the figure of 2 lakhs cusecs has been exceeded 4 times. It is 
obvious, therefore, from the above division that: 
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(a) There is a great variation in the peak discharge values from year to year. 

(6) The floods in the recent years have been of increased intensity. 

Regression line fitted to the peak discharges of River Ravi has a positive slope which 
shows that the peak discharges are on the increase during the recent years. (Fig. 1). 
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Fig. 1 


(B) River Jamna Above Tajewala Headworks 


The date of peak discharges considered, covers the period 1930 to 1955. 
Dividing the period into two equal halves, following points were noted. 
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1. Peak discharges in the first half exceeded 1 lakh cusecs in 4 years whereas in the later 
half, the figure of 1 lakh cusecs was exceeded 12 times. 

2. Peak discharges in the first half exceeded 2 lakh cusecs in 3 years, whereas in the 
later half, the peak discharges exceeded this limit 4 times. 

3. The maximum ever recorded discharge viz : 5.63,000 cusecs also falls in the later half. 

The regression line fitted to the peak discharges during the period under study has a 
positive slope as usual. (Fig. 2). 

The following conclusions are drawn: 

(i) In case of this river too, the floods have been of increased intensity. 

(ii) The trend of the peak discharges is also towards increase. 


(C) River Sutlej Above Ferozepur Headworks 


The data considered as before covered the period 1930 to 1955. Dividing the period 
into two equal halves viz. 1930 to 1942 and 1943 to 1955, we notice the following points: 

(i) During the first half, the peak discharge figures exceeded 2 lac cusecs in 7 years 
whereas in the later half, the figure was exceeded 12 times. 

(ii) In the first half, the peak discharge exceeded 3 lacs cusecs in the case of only one 
year whereas in the later half, this figure was exceeded 7 times. 

(iii) The peak discharge during the whole period varies from 1,44,623 cusecs to 
8,86,764 cusecs. 

(iv) The regression line fitted to the peak discharges has again positive slope. (Fig. 3) 
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Thus from above, it is concluded that in case of this river, the frequency of floods of 


greater intensity has increased in the recent years. The trend of the peak discharges is also 
on increase. 
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TABLE V 


Statement showing the Peak Discharges of the Rivers Ravi, wamuna and Sutlej 


Peak, Discharge 


Years ee Remarks 
Ravi Yamuna | Sutlej 
a ee et ee 
1922 39,900 
1923 52,867 
1924 89,245 
1925 94,500 NOT AVAILABLE 
1926 1,45,000 
1927 51,134 L 
1928 64,000 
1929 61,864 
1930 1,10,625 1,45,000 2,60,000 
1931 43,910 73,000 1,52,000 
1932 71,570 2,13,000 2,55,000 
1933 1,01,900 81,000 1,96,000 
1934 43,851 | 90,000 | 1,93,000 
1935. 49,176 | 74,355 2,19,000 
1936 1,92,920 1,18,572 2,38,000 
1937 62,000 | 3,54,000 1,54,000 
1938 70,358 87,838 2,25,380 
1939 69,440 43,625 1,68,344 
1940 79,959 92,900 | 1,48,021 
1941 56,802 85,377 2,117,655 
1941 1,03,200 2,28,416 3,43,350 
1942 93,665 1,50,000 3,32,800 
1945 51,002 (OM 327 2,57,455 
1943 95,987 O25 7 3,28,200 
1946 68,181 1,64,462 3,13,700 
1947 5,65,600 5,63,000 7,88,600 
1948 79,218 1,35,834 2,38,875 
1949 1,33,000 1,48,679 1,44,623 
1950 3,01,000 - 1,29,246 3,53,936 
1951 70,750 3,09,750 3,73,200 
1952 1,01,000 1,31,390 2,78,900 
1953 3,57,000 1,54,229 2,61,240 
1954 1,52,481 DS 21950 2,83,920 
1955 6,17,000 4,67,601 8,86,764 


VARIABILITE DES DEBITS ANNUELS MAXIMA 


par 


Prof. Dr. Ing. Kazimierz DEBSKI 
Haute Ecole d’Agriculture (Pologne) 


Résumé 


La variabilité des débits annuels maxima dépend d’une telle quantité de causes élémen- 
taires que son étude a l’aide des méthodes génétiques se heurte a des difficultés a ne pas 
vaincre. Aussi seules les méthodes statistiques peuvent se montrer efficaces pour |’évaluer. 

La valeur du coefficient de variabilité des crues maxima peut étre exprimée par une 
équation générale cvmax = @ Cvs, OU Cys est le coefficient de variabilité des débits annuels, 
a est une fonction de la capacité retentrice du bassin fluvial. 

d, — dy 
2d; 


valeur décimale supérieure, d) — la valeur décimale inférieure, d; —- la médiane de la série 
statistique des débits. ig 

La valeur de la fonction de la capacité retentrice du bassin est comprise dans les limites 
1<a< 4,7. Elle s’éleve de 1,0 a 1,4 pour les riviéres de plaine (Noteé 1,08, Narew 1,35), 
de 1,5 a 2,8 pour les riviéres arrosant les plateaux du Sud de la Pologne et les riviéres 
de montagne. 


Les coefficients de variabilité sont calculés d’aprés la formule cy = , ou d, est la 


Les facteurs qui agissent sur l’abondance du débit des crues sont en partie d’un ca1actére 
permanent (géologie et morphologie du bassin fluvial; la forme de celui-ci et le réseau hydro- 
graphique, le sol et le sous-sol, le relief) et en paitie d’un caractére variable (la marche des 
précipitations et de la température de l’air, l’aménagement de la contrée, le genre et le stade 
du développement des cultures, la saturation temporaire du sol ou sa capacité de retenir 
leau dans ie bassin). 

Les facteurs €numérés ci-dessus agissent toujours ensemble dans une certaine corrélation 
et forment des combinaisons génétiques dont les paramétres changent sans cesse. Il en 
résulte une quantité infinie des combinaisons qui, en cas extréme, peuvent former des coin- 
cidences trés avantageuses ou trés désavantageuses. Lorsque les coincidences sont avanta- 
geuses, les crues peuvent ne point s’engendrer; dans le cas contraire, elles peuvent étre trés 
hautes ou catastrophiques. 

Distinguer toutes ces corrélations de différents facteurs, ou méme quelques principales 
d’entre-elles et trouver le degré de leur influence sur les hauteurs et la variabilité des crues 
est une tache difficile et, pour le moment, presque impossible. 

C’est pourquoi dans l’étude de la variabilité des débits maxinva annuels il n’est pas 
possible d’employer des méthodes génétiques, il faut par contre se servir de méthodes 
statistiques. 

Les indices statistiques de la variabilité des phénoménes hydrologiques ce sont les 
coefficients d’irrégularité et les coefficients de variabilité. Ces derniers sont plus précis. 
On peut les calculer, comme le fait FOSTER et son école, d’aprés la moyenne arihtmétique, 
selon l’équation: 


C= 
co) 


TE 
/ ) a 


n—1 


On peut aussi les déterminer par rapport a la médiane, comme nous le faisons dans la 
méthode des décimales (1) selon l’équation: 
d| — dy 


Cy =e 2 ds Q) 


(*) Kazimierz DEBSKI. Probabilité des phénoménes hydrologiques et météorologiques. 


Méthode des décimales. Varsovie, 1954. Institut National d’Hydrologie et Météorologie. 
L’édition polonaise. 


22 


Dans ces deux équations signifient : 


Cp et cy — des coefficients de variabilité qui pourtant ne sont pas égaux, 

lk — le rapport des termes de la série statistique a la moyenne arithmétique, 
'n — le nombre des termes de la série statistique, 

d, — la valeur de la décimale inférieure de la série, 

'd; — la médiane de la série, 

dy — la valeur de la décimale supérieure de la série statistique. 


Plusieurs auteurs se sont occupés de l’évaluation empirique du coefficient de 
variabilité d’ aprés l’équation 1. Les premiéres recherches tendaient 4 déterminer le coef- 
ficient de la variabilité comme fonction des dimensions du bassin fluvial, des débits moyens 
et de certains paramétres régionaux. Ces recherches n’ont pas abouti a des résultats positifs. 
Selon notre avis il ne peut y avoi1 de relation obligatoire et générale entre les coefficients 
de variabilité des débits maxima et la dimension du bassin, ou l’écoulement spécifique. 
Ces relations peuvent se produire sur diverses riviéres de différentes maniéres, parce que les 
conditions de la formation des crues dans divers systémes fluviaux sont différentes. 

Les nouvelles formules tendent a trouver la relation entre les coefficients de variabilité 
des débits maxima et les coefficients de variabilité des débits moyens annuels, ou les coef- 
ficients de variabilité de l’épaisseur de la couverture de neige (pour les crues printaniéres 
du climat continental). Voici quelques exemples (+) de ces formules : 

Formules d?OGUIYEWSKY (U.R.S.S.) 

a) pour le bassin du haut Dniepr 


Coens 2s 40:03 (3) 
&) pour les régions du Nord de la Russie d’Europe 
Cin Cra 0.03 (4) 
Formule de POLIAKOW (U. R.S. S.) 
Comaxi=al.9 Ges (5) 
La formule générale selon les formules citées sera : 
Cymax = 4 Cys + 8 (6) 


Conae indique ici le coefficient de variabilité des débits maxima, calculé d’aprés 
Véquation (1), 

eh — le coefficient de variabilité des débits moyens calculés d’aprés la méme équation, 

a, b = des paiamétres qui dépendent des caractéristiques des bassins fluviaux. 

Quelques valeurs de ces paramétres sont citées ci-dessous : 


Auteur de la formule a b 
OGUIYEWSKY a) 2,0 0,03 
» b) 1,0 0,03 
POLIAKOW 1,97 0,00 
Bureau des Projets d’Usines Hydroélectriques « GUIDROENERGO- 


PROEKT » tls) 0,00 


L’existence d’une relation évidente entre les coefficients de variabilité des débits maxima 
et des débits moyens annuels est incontestable. Le volume d’eau débite pendant les crues 
constitue une partie importante de l’écoulement annuel. Les grandes ciues augmentent 
sensiblement le débit moyen. Nous concluons donc que le type de la formule empirique (6) 
peut servir de point de départ a notre étude de la variabilite des débits maxima des riviéres 
en Pologne. 


() W. W. LEBEDEW. Guidrologuiya i guidrometriya w zadat hakh. Leningrad 1955. 
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La valeur du paramétre b chez tous les auteurs est insignifiante (0,00-0,03). Nous 
estimons donc qu’on peut l’omettre. L’équation générale prend alors la forme suivante: 


Cymax = 4Cys 


(7) 


Les coefficients de variabilité cymax et Cys peuvent étre calculés selon V’équation (2) 
c’est-a-dire ils peuvent étre basés sur les médianes des séries statistiques étudiées. 

Les raisonnements qui suivent tendent a éclaircir le réle du paraméetre a. 

Afin de déterminer la valeur de cette fonction nous avons calculé pour quelques stations 
limnimétriques les coefficients de variabilité d’aprés I’équation (2), ainsi que leurs rapports 


Cymax 


Cys 


Le relevé des résultats de ces calculs est présenté dans le tableau 1. Les valeurs de ces 


TABLEAU 1 


Les coefficients de variabilité d’aprés les calculs de mgr. B. Tchorzewska-Czekalo, 


mgr. ing. T. Chomiak, mgr. ing. T. Kicinski, mgr. ing. J. Skibinski et de Tauteur. 


SS A 


BS re bs Les coefficients 
Poste limnimétrique de variabilité Les L 
a : i TAED PES indices 
Fleuve Bassin “ymax ed 
ou L’emplacement km? Cvs Cymax vs 
riviere 
1 2) 3 4 5 6 Tl 
Wisla Jawiszowice- 
Nowy Bierun 1779 0.375 0.875 2538 2,0 
» Tyniec 7401 0.417 0.834 2.00 — 
» Popedzynka 10637 0.369 0.834 2.26 — 
» Karsy-Szezucin PSI 572 0.298 0.717 2,41 — 
» | Zawichost 50653 0.274 0.438 1.60 — 
» | Warszawa 85176 0.264 0.438 1.66 -— 
» | Zakroczym 158982 0.234 0.396 1.69 — 
» Plock 168362 0.267 0.396 1.48 — 
» Torun 179990 0.262 0.396 1.51 — 
» Tezew 193170 0.271 0.437 1,61 — 
Sola Zywiec-Oswiecim 1388 0.450 0.910 2.02 — 
Skawa Wadowice-Zator 115) 0.405 0.910 2.24 — 
Raba | Proszowki 1499 0.446 0.903 e 2.02 1.6 
Dunajec Nowy Sacz- z 
|  Siedliszowice 6813 0.446 0.767 172 — 
Wisloka Labuzie- 
Korzeniow 3477 0.400 0.825 2.06 — 
San Przemysl- 
; Radomysl 16750 0.310 0.860 2.78 ile 
Wieprz | Lubartéw 6852 0.225 0.912 4.05 — 
» : Kosmin 10573 0.276 0.912 3.30 4.5 
Pilica | Nowe Miasto- | 
|  Warka 8987 | 0.469 0.727 1.55 Bi2 
Bug | Wlodawa 14076 | 0.450 0.760 1.69 — 
» | Kolodno 28242 | 0.409 0.655 1.60 — 
» | Malkinia 33853 0.342 0.477 1.39 = 
» Wyszkow 38159 0.362 0.532 1.47 — 
» | Zegrze 67764 0.331 0.492 1.49 = 
Narew | Strekowa Gora 7178 0.300 0.334 esl — 
» | Wizna 14066 0.313 0.334 1.07 — 
» Nowogréd 15398 0.247 0.334 1,35 — 
» | Ostroleka 21276 0.268 0.334 1S, == 
» Rozan-Pultusk 27705 0.247 0.458 1.78 2365 
Biebrza Burzyn 6710 0.200 0.935 4.67 ies 
Warta Konin- 13390 0.379 1.021 2.70 = 
» Poznan Die, 0.488 1.021 2.09 [etre 234 
Notec ' Nowe Drezdenko 15872 0.278 0.300 1.08 40.0 


| 
| 
irapports sont comprises entre les limites 


Cc = 
1,08 <p = 4,67 


Cys 
L’amplitude de cette valeur est importante. 
Parmi les riviéres polonaises, celles des plaines possédent des valeurs relativement 
jpetites des coefficients .a (NoteC 1,08; Narew 1,11-1,35), tandis que les riviéres qui ont leurs 
jsources dans les plateaux du Sud de la Pologne et dans les Carpathes possédent de plus grands 
‘coefficients, compris entre 1,56 et 2,72. Notons les valeurs trés élevées de la fonction pour la 
iriviére Biebrza (4,67) et pour Wieprz (4,05). 

Parmi les facteurs régionaux qui influencent le mécanisme des crues, en dehors des 
facteurs du climat, l’essentiel est la capacité retentrice du bassin fluvial. Cette capacité du 
‘bassin varie sans cesse suivant les diverses coincidences temporaires de différents facteurs. 
iCombinée avec les variations des facteurs climatiques, elle doit influer considérablement 
‘sur la variabilité des crues. 

Cela nous a conduit a Phypothése que le paramétre a de l’équation générale (7) est 
june fonction de la capacité retentrice temporaire du bassin fluvial. Pour comparer les valeurs 
ia avec les capacités retentrices des bassins fluviaux il a fallu accepter certains indices de ces 
capacités et les déterminer pour quelques bassins typiques. 


A Cymax ; 
Le tableau 1 présente un relevé des rapports eee , calculés pour neuf stations 
Cys 


iimnimétriques, ainsi que les indices « = a ... (8) ou signifient : 

A R—Vindice de la retention d’écoulement qui détermine le changement de la 
jquantité d’eau libre dans le bassin entier, comprise entre deux surfaces de la nappe phréatique, 
‘en mm; 

AW — les différences de niveaux déterminées ci-dessus, de la nappe phréatique moyenne 
idans tout le bassin fluvial durant la période de la sécheresse, en mm. 

Les indices y expriment quelle partie de l’espace (W) du sol, enfermée entre les surfaces 
ilies plus hautes et les plus basses de la nappe phréatique, peut étre remplie par l’eau 
souterraine libre, c’est-a-dire l’eau qui peut s’écouler dans les cours d’eau superficiels. 


TABLEAU 2 


Les valeurs paramétriques 


En particulier En moyenne 
Le fleuve L’emplacement 

ou la 

riviére od a od a 
‘Raba Proszowki 1,6 2.02 
San Radomysl ila 2,78 Uo tiT 2.38 
‘Wisla Nowy Bierun 2.0 23 
Warta Poznan 2.4 2.09 
Pilica Warka 3h) i} Bye Ai 
Wieprz Kosmin 4.5 ; 
Hecew Pultusk DSSS 1.78 23.5 1.78 
Note¢ Nowe Drezdenko 40.0 1.08 40.0 1.08 


Ces indices peuvent étre déterminés en chiffres absolus ou en pour-cent, comme Vindique 
le dessin schématique (fig. 1). 
WAX 


Cymay ; 2 
Dans le tableau 2 on a présenté un relevé des valeurs a = 7 classifiées d’apres les 
vs 


valeurs croissantes de l’indice « exprimées en pour-cent de AW et on a déterminé 4 paires 
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Schéma de division de l’étendu du sol 


Coefficient de retention de 
l’écoulement (coefficient de | 


Eau libre ou air porosité effective). 


Humidité du sol liée 
mécaniquement et 
chimiquement 


1007, 


Matiére rocheuse _ 
minérale et organique 


Valeurs du Paramétres « a» comme fonctions du coefficient de retention 
paramétre a a = 2,55 — 0,035 


Coefficients de retention de 1’écoulement 
Fig. 2 


de ces valeurs coriespondantes. Représentées graphiquement (fig. 2) ces 4 paires de chiffres 
ont servi a dresser l’équation des coefficients a = f(a): 


a = 2.55 — 0,035 & (9) 


pour 16<a< 40%. 
L’équation (7) prend la forme: 


Cymax = (2.55 — 0.035 &) cys (10) 
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A SS. R 
Pour déterminer l’indice « = Aw on peut se servir de l’équation: 


86.4 (Qo — Qr) 


ARS , 
A [1 — (Qr/Qo)]!!" 


(11) 


yu signifient : 

Qo — le débit de la riviére en m/sec un jour quelconque d’un étiage provoqué par une 
écheiesse prolongée, 

Q, — le débit de la méme riviére, durant le méme étiage, quelque (r) jours plus tard, 
n®/sec, 

r —la quantité de jours qui séparent Q, et Q,, 

A — la superficie du bassin fluvial, km?. 

La formule 11 est déduite de la supposition que le débit d’une riviére pendant un étiage, 
yrovoqué par une sécheresse prolongée, décroit d’un jour a l’autre selon la régle de la 
srogression géométrique décroissante. 


Warszawa, le 15 mars 1956. 
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PREVISION DE LA HAUTEUR DES CRUES 


par 


Dr. ing. Julian LAMBOR é 
Professeur de la Polytechnique, Varsovie 


Introduction 


Dans divers pays du monde civilisé ’hydrologie a atteint un stade de perfectionnement 
qui permet d’élaborer des méthodes de prévisions hydrologiques précises. Des matériaux 
statistiques et des relevés d’observations permettent de déduire empiriquement des relations 
nécessaires a la prévision du volume d’une crue. 


Le probléme des prévisions hydrologiques devient de plus en plus important et il devient 
urgent dans les pays ot le déficit d’eau exige un aménagement planifié des eaux et 
Vutilisation de leur surabondance périodique qui a lieu pendant les crues. 


Les pronostics des crues sont indispensables a l’administration des réservoirs de 
rétention destinés 4 empécher les inondations ou a alimenter les centrales hydroélectriques. 
La possibilité de diminuer le point culminant de la crue ainsi que l'utilisation rationnelle 
des réseryes d’eau sont en fonction de la détermination du volume de la crue faite dans un 
délai suffisant. 


Le progrés dans le domaine des méthodes des prévisions météorologiques qui se fait 
remarquer ces derniéres années, surtout en synoptique a longue échéance, donne une des 
bases suffisament large a l’élaboration des méthodes des prévisions hydrologiques. 


Pour les cours d’eau de plaine ce probleme n’est pas compliqué, en vertu des obser- 
vations limnimétriques dans le cours supérieur on peut déterminer avec une exactitude 
suffisante les niveaux d’eau dans le cours inférieur et le lent déplacement de la crue permet 
de corriger la prévision. En montagne cependant ce probléme est plus difficile 4 résoudre 
car la durée du déplacement de la crue depuis le moment de la pluie critique, jusqu’a son 
passage par le poste hydrométrique observé est de 24 hs. ou méme moins. 


Les prévisions hydrologiques en montagne doivent étre basées non pas sur les hauteurs 
Imnimétriques correspondantes mais sur les relations entre l’intensité de la pluie et le débit. 
Les prévisions hydrologiques a longue échéance pour les cours d’eau de montagne dépendent 
surtout de l’exactitude des prévisions météorologiques. Tant que la synoptique météorologique 

in’est pas en état de prévoir avec une exactitude suffisante l’intensité de la pluie et sa durée, 
les prévisions hydrologiques en montagne ne peuvent étre des prévisions a longue échéance 
fondées sur les précipitations mesurées et non prévues. La relation entre les précipitations 
et le débit ainsi que le coefficient d’écoulement et le temips de parcours de l’eau du centre 


de la pluie jusqu’au point voulu de la riviére seront les principaux facteurs servant a évaluer 
le volume de la crue. 


Le but du présent rapport est de présenter une méthode de prévision des crues dans 
un bassin versant de montagne d’une superficie allant d’un millier 4 quelques milliers de km?, 


Cette méthode, élaborée par l’auteur pour les riviéres des Carpathes: affluents de la’ 
Vistule (Dunajec, San, Sota, Raba), est appliquée a la prévision des crues pour les réservoirs 
de rétention de caractére mixte, qui outre la capacité utile poss¢dent une certaine réserve 
pour emmagasiner l’eau des crues d’un volume d’environ 50mio m?. 


Principes de base 


Soit un bassin versant situé en montagne, fermé par un poste hydrométrique A (fig. 1). 
Si nous connaissons le volume d’une pluie et son intensité nous pouvons prévoir avec une 


exactitude suffisante le volume de la crue, a condition de connaitre aussi le coefficient 
d’écoulement et le temps de parcours de l’eau. 
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Fig. 1 


Les conditions compliquées de l’écoulement et de la rétention du terrain, résultan 
sie la diversité des pentes, de la végétation, des qualités du sol etc. font que le coefficien 
i’écoulement varie selon les conditions locales. Aussi il ne suffit pas de connaitre le 
cefficient d’écoulement du bassin versant en entier, mais il faudrait connaitre les coefficients 
ocaux, correspondant a la topographie de la superficie déterminée par la pluie représentée 
var un seul poste ombrométrique. Ainsi chaque poste ombrométrique qui concerne une 
ertaine surface (F) ot la lame de pluie est considérée comme uniforme doit avoir un 
coefficient d’écoulement («) déterminé ainsi que le temps du parcours (f) de l’eau de pluie 
asqu’au profil hydrométrique contrélé aux postes limnimétriques. 

De plus, le coefficient d’écoulement attribué a un poste pluviographique donné n’est 
as constant mais varie suivant l’intensité de la pluie et sa durée, suivant |’humidité du 
srrain qui décide de la capacité rétentrice de celui-ci. C’est pourquoi les valeurs du 
ocfficient varient non seulement d’un poste ombrométrique a un autre, mais elles varient 
ussi pour le méme poste suivant les conditions météorologiques. 

Le probléme de la méthode hydrologique dépendra par conséquent de 1l’établissement 
es relations qui se traduisent en formules analytiques ou graphiques rendant possible leur 
application pratique. Nous discernons le coefficient général d’écoulement, moyen pour tout 
e bassin versant du poste hydrométrique A, et les coefficients d’écoulement locaux déviant 
ans un sens ou dans |’autre du coefficient général selon les conditions Jocales. La méthode 
e prévision hydrologique aura pour tache d’évaluer la valeur des coefficients locaux 


*écoulement. 


/évaluation du coefficient général d’écoulement 


Le coefficient général correspondant au bassin versant sera déterminé en établissant le 
apport entre le volume d’eau de la crue qui a passé par le poste A et le volume d’eau donné 


ar la pluie qui a engendré la crue. 
Dans ce but nous évaluons le volume V (en mio m®) de différentes crues (fig. 2) notées 
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Fig 2 


au cours de quelques ou plusieurs années précédentes, en choisissant non seulement les plus 
grandes mais aussi les crues insignifiantes et moyennes. La base de ce calcul est fournie pas 
les hauteurs d’eau observées aux échelles limnimétriques et les courbes adéquates des débits. 
Les hauteurs d’eau des riviéres de montagne étant trés variables, il est désirable qu’eller 
soient enregistrées par un limnigraphe. 


Le volume total P (en mio m?) de la pluie qui a engendré la crue sera calculé d’aprés les 
données de tous les postes ombrométriques qui fonctionnent dans le bassin versant. Pour 
effectuer ce calcul on suppose qu’a chaque poste ombrométrique correspond une superficie 
F; a laquelle on peut attribuer la lame des précipitations mesurées a ce poste. Le volume 
total d’eau de pluie recue par le bassin versant sera 


m 


P = & P; F; (en mio m°) 
j 
Le coefficient général d’écoulement pour tout le bassin et pour une crue donnée sera 


Xo = Pp 

Ce coefficient est en vigueur seulement pour les conditions correspondant a une crue 
et a des précipitations données. Ces conditions varient avec les différentes intensités des 
précipitations et leur différente répartition dans le bassin. : 

Pour chaque crue analysée on obtiendra un coefficient d’écoulement oj, oll i représente 
la crue successive. 

Une série de coefficients ainsi obtenus nous permettra de faire un graphique des relations 
entre le coefficient d’écoulement et l’intensité de la pluie, la durée de celle-ci, et la capacité. 
rétentrice du terrain. Ces relations sont représentées par le graphique, fig. 3. 

Dans le graphique du coefficient d’écoulement (fig. 3) se trouve le facteur « s » dont 
le caractére doit étre expliqué plus amplement. 

Le facteur « s » représente la capacité rétentrice du terrain tant en surface qu’en pro- 
fondeur. L’intensité d’écoulement dépend dans une forte mesure de cette capacité. Si le 
sol, aprés une sécheresse prolongée est trés sec et posséde une grande capacité rétentrice 
alors le coefficient d’écoulement devient plus petit. Par contre, durant la période des pluies 
le sol saturé d’eau ne peut contenir qu’une infime partie de l’eau, le coefficicnt d’écoulement 
sera trés élevé. Ces conditions données sont représentées par le facteur « s », que nous 


appellons indice de la capacité rétentrice du sol. La relation entre s et « est déduite d’une 
maniére empirique. 
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L’indice de la capacité rétentrice du sol est une fonction des précipitations atmosphé- 
riques qui avaient lieu dans le bassin antérieurement 4 la pluie critique, car les jours qui 
précédent la crue ont plus d’influence sur la quantité d’humidité retenue par le sol. Nous 
obtenons cet indice en additionnant la somme des précipitations qui ont eu lieu les 15 jours 
précédents et en attribuant a ces précipitations le poids correspondant a la proximité de la 
Gate de la pluie critique. Pour obtenir cet indice nous additionnons la somme des préci- 
pitations de la derniére 15-aine multipliée par le poids correspondant. Ainsi par exemple 
la précipitation de la journée précédente de la pluie critique est multipliée par 15, celle 
de la journée antérieure par 14 et ainsi de suite. La somme ainsi obtenue est divisée par la 
somme de la série 1 + 2 + 3 + 4, etc. jusqu’a 15, c’est-a-dire par 120. 

Pourtant le chiffre ainsi obtenu serait trop influencé par les pluies trés fortes (la lame 
de 60 mm par exemple, obtenue en un jour donnera une saturation du sol peu supérieure 
a celle qui a lieu aprés une pluie de 30 mm). C’est pourquoi nous appliquons une somme des 
racines carrées des précipitations diurnes et nous mettons au carré le résultat obtenu. 
L’indice calculé de cette maniére correspond a peu prés a la pluviosité moyenne a la période 
prise en considération. Par conséquent la formule, d’aprés laquelle nous calculons l’indice 
de la capacité rétentrice du terrain est la suivante : 

1 t=15 


J/S =—.>d wir/Pi 


10 =, 


L’indice calculé d’aprés cette formule est compris entre les limites allant des 0 a 10. 
Le chiffre 10 doit étre considéré comme indice de Ja saturation complete du terrain. Le calcul 
est effectué a l’aide des barémes, sur des formulaires spéciaux d’aprés les communiqués 
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quotidiens donnés par des postes ombrométriques choisis. II suffit de prendre en considération 
un poste pour 1000 km? du bassin versant. 

La durée de la piuie T, qui posséde aussi une influence importante sur le coefficient 
d’écoulement, est évaluée, contrairement a l’indice s, d’aprés les durées des précipitations 
aux postes qui ont démontré les plus grandes valeurs des précipitations, c.-a-d. qui se sont 
trouvés aux centres de pluviositeé. 


L’évaluation des coefficients d’écoulement locaux 


Le coefficient général d’écoulement ~, exprime les conditions moyennes de |’écoulement 
dans le bassin versant entier, tandis que dans les différentes parties du bassin les coefficients 
locaux démontrent envers cette moyenne des déviations conditionnées par des facteurs 
locaux qui varient d’un point du bassin a un autre et qui influencent considérablement 
l’écoulement. Ces facteurs sont les suivants: la perméabilité du sol, les pentes, le 
boisement, etc. Ils varient suivant l’endroit et se différencient de la valeur q%. 

Le probléme consiste donc dans l’évaluation du multiplicateur qu’il faut appliquer au 
coefficient général d’écoulement pour obtenir le coefficient propre a la partie donnée du 
bassin. Autrement dit, il faut déterminer quel pourcentage du coefficient général représente 
le coefficient local. Le coefficient local sera donc: 

Og — Opie; 
ou ¢ sera le multiplicateur qui décide si le coefficient d’écoulement local est supérieur ou 
inférieur a Gp. 

On va considérer la valeur de ¢ correspondant a un secteur donné du bassin comme 
constante, puisqu’elle dépend des conditions qui restent les mémes pendant chaque crue, 
tandis que les conditions variables de l’écoulement, comme l’intensité des pluies, leur durée, 
Vhumidité du sol etc. sont déja comprises dans Ja valeur de q%. 

Ainsi le coefficient local dans le secteur j, pendant une crue désignée par i sera: 


js = Loi €; 


Le probléme consiste alors a déterminer la valeur de ¢; pour chacun des secteurs du 
bassin versant. Si le bassin entier est divisé en secteurs, le volume total de la crue sera: 
j=m 
Vi= D Pj Fj Goi &; 
| 
ot V est le volume, en m? de la crue qui passera par le poste A. P — la lame de la pluie en m? 
tombée sur la surface du terrain F exprimé en m2. 

Nous aurons autant d’équations de ce genre que de crues observées pendant les années 
précédentes. Si ce nombre n de crues analysées est supérieur au nombre m de secteurs du 
bassin, on pourra définir les coefficients ¢;, les coefficients d’écoulement %; étant déterminés 
antérieurement moyennant le graphique (fig. 3). Nous aurons ainsi n équations de la forme: 


ee sy eden Crear Iiinw sbaedcpy = tru leet sa e4ny re ame Ce ae Letien Velen Caney Wi NG 


ou i indique la crue successive, sa valeur allant de 1 an, §; représente l’erreur qui est d’autant © 
plus petite que mieux seront observées les valeurs mesurées Pi et Vi. 5 
L’exactitude des valeurs mesurées P et V dépend de nombreux facteurs et surtout de la 

quantité des postes ombrométriques de leur localisation, de l’exactitude des observations 
ombrométriques, ensuite de la courbe des débits, de l’exactitude des observations 
limnimétriques et de différentes conditions qui nous sont généralement connues. C’est 
pourquoi les crues, dont les éléments sont considérés comme plus exactes, doivent étre 
traitées au cours du calcul comme plus importantes que les autres, dont les éléments sont 
plus douteux. D’ow la nécessité d’attribuer des poids w dans les équations des crues, qui pren- 
dront par conséquence la forme suivante : 

=m 

> ; Wi Piz Fj Goi €}] — wi Vi = 8 

fie 
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Pour chaque secteur j de pluviosité homogéne le poids peut étre différent, méme pendant 
la méme crue, car le poids dépend d’une part de l’exactitude de l’évaluation du volume de 
la crue et d’autre part de l’exactitude de l’évaluation de la pluie dans le secteur donné. 
Quant aux valeurs des poids, nous nous limitons d’habitude aux chiffres Weed oe 4s 

A Vaide de la théorie des moindres carrés nous formerons ensuite m équations normales 
de Gauss basées sur les n équations des erreurs citées plus haut: 


lM 


bi 61 = minim 


nn’étant supérieur a m (n > m). 

Aprés les transformations effectuées conformément a la théorie des moindres carrés 
et apres la formation des sommes des dérivées partielles nous obtiendrons m équations 
normales du type suivant: 

I° équation normale: 


tT—=n 
(wi- Pi Pig) +... + EF FI Fj DS (wi Pa Py) 4+... 
1 <2 


gt=n 2 i 
21 Fi & (wi. Pi) + €2 Fl Fe 


i =1 a 


n 


Mi 


+= =n V; 
+ &mFiFm XL (wiPi Pim)—Fi X (wi Py —-) =0. 
is il at ho; 
Il? équation normale: 
t= +=n i=n 


a1 FF, & i Pi Pig) + eg FZ & Me: Pig) +... + ej Fo Fi & ners Py Py) 
(= i= += 


tn t—n V; 
+ Em Fe Fm x (wi Pig Pim) — Fo 2, Pi — )= 0 ete., 
(eo | ot hoi 
et enfin la derniére équation : 
i=n 7=nNn i=n 
€1 F, Fim ar oe Pi Pi) + €2 Fy Fm ; DE, ivi Pio 2 Wa conse ej F; Fim , SS (ri Pi; Pim) + ... 
i= = = 


1=Nn a 


+ Em F2; x (wi P2)— Fm 
i=1 


Xx (¥; Pim.— =0. 
od Loi 

Les opérations se font par barémes toujours d’aprés le méme schéma ce qui facilite 
beaucoup le calcul. 

De ces m équations normales nous trouverons toutes les inconnues ¢), ég, -.- Em. Si le 
coefficient général d’écoulement gy, est multiplié par ces valeurs on obtiendra les coefficients 
@’écoulements locaux, correspondants aux conditions de l’écoulement dans les secteurs du 


bassin versant: 
Lji = hoi Sj 
Ces coefficients d’écoulement serviront ensuite a l’évaluation de l’afflux de la crue. 


Si a chaque poste ombrométrique on devait attribuer un autre coefficient d’écoule- 
ment, pour de nombreux postes le calcul deviendrait trop onéreux et long. Aussi appliquons- 
nous une simplification en divisant le bassin versant en 4 ou 5 parties seulement, quel que 
soit le nombre des postes ombrométriques. La division du bassin doit étre effectuée de 
sorte que la superficie entiére d’un secteur-soit d’un caractére 4 peu pres homogéne. Nous 
devons tenir compte de l’hypsométrie du terrain, de la physiographie de celui-ci, de la 
végétation, etc. 

Nous diviserons ainsi le bassin versant du poste hydrométrique A par exemple, en 
5 secteurs d’écoulement homogéne (I-V). Les pluies qui arrosent chacun de ces secteurs 
seront avisées par un certain nombre de postes ombrométriques (fig. 4). 

Avec la possibilité qui existe actuellement de l’application des machines ¢lectroniques 
a calcul, la simplification proposée ci-dessus ne sera plus nécessaire et on pourra déterminer 
les coefficients locaux a l’aide d’une telle machine pour un nombre quelconque. 
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Division du bassin versant en secteurs d’écoulement homogéne. 


Soulignons que les opérations décrites ci-dessus ne servent qu’a déterminer le volume 
total de la crue, c’est-a-dire de l’ordonnée MN de la courbe intégrante (fig. 2), tandis que le 
tracé de cette courbe ODN reste encore inconnue, de méme que la forme de la crue représentée 
par Vhydrographe. 

Dans plusieurs problémes hydrotechniques il suffit de déterminer le volume de la crue 
tandis que la connaissance du débit maximum (Qmax.), ou celle du parcours de Ja crue n’est 
pas nécessaire, ni méme la connaissance exacte du temps qu’elle prendra pour arriver. 
C’est le cas de pronostic des crues pour les retenues fermées par de hauts barrages, ot le 
probléme essentiel consiste 4 connaitre la capacité d’eau qu’il faut, vider pour recevoir 
le volume de la crue imminente, le débit maximum étant de peu d’importance. 

L’exactitude de l’évaluation du volume de la cruc est de beaucoup supérieure 4 celle 
des prévisions de débits; aussi est-il plus juste de commencer le calcul par |’évaluation du 
volume et non des débits. Le volume de la crue traité comme élément de base pour les calculs 
plus détaillés nous ménera a la solution plus facilement que si nous suivions la voie contraire, 
c’est-a-dire depuis les débits maxima a l’évaluation du volume de la crue. 


Définition du tracé de la courbe intégrale 


Sinous décomposons le volume de la crue dans les éléments qui l’ont formé, les valeurs 
déduites de la maniére indiquée ci-dessus, serviront 4 déterminer la forme de la courbe 
intégrale sur toute la longueur de celle-ci. 

Pour déterminer la forme de la courbe intégrale qui représente le parcours de la crue, 
il nous sera nécessaire de connaitre le temps de l’écoulement de l’cau pluviale tombée sur 
les secteurs du bassin versant. Cet espace de temps se compose de deux éléments: du temps 
de l’écoulement jusqu’au premier point sur la riviére contrélé par un poste limnimétrique B 
et du temps du parcours de la crue depuis ce poste jusqu’au poste A, pour lequel on veut 
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_ donner la isi insi t 
prévision de la crue. Ainsi le temps du parcours sera t = ty + fy, oUt, est le temps 


de l’écoulement de l’eau pluviale depuis le centre de gravité de la partie du bassin versant 
représentée par le poste ombrométrique N, jusqu’au poste limnimétrique B et t, — le temps 
du parcours du méme volume d’eau de B jusqu’a A (fig. 5a). Lorsque le réseau des postes 
limnimétriques et ombrométriques est assez dense, il est facile de déterminer ces valeurs par 


la vole emprique, avec une exactitude suffisante, en analysant le temps du parcours des 
différentes crues. 


a) 
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Fig. 5 


Nous obtenons ainsi une relation représentée par les fig. 5b et Sc. Plus la hauteur de 
la crue, ou l’intensité de la pluie est grande, plus le temps de I’arrivée de Ja crue est court. 
L’évaluation du temps ¢, est plus difficile. Pour la formation de ces courbes (fig. 5b et 5c) 
les observations pluviographiques sont d’un grand secours. Les observations a terme ne 
peuvent suffire a évaluer les relations pour f, et nous devons nous baser alors sur des calculs 
théoriques en nous servant des formules connues (de Dubieline, Boldakoff). 

Si nous voulons calculer avec la plus grande précision le temps de |’écoulement de l’eau 
pluviale des différents secteurs du bassin versant, nous pouvons tracer des isochrones et 
trouver ce temps pour chacune de ces superficies séparément. Mais puisque le temps de 
V’écoulement de |’eau pluviale jusqu’au poste limnimétrique le plus proche varie dans des 
limites relativement étroites, l’erreur commise est insignifiante pour la solution du probléme. 

Ainsi, pour chaque polygone de pluviosité égale représenté par un poste ombrométrique, 
nous connaissons la quantité des précipitations, le coefficient local d’écoulement et le temps 
d’écoulement. Ces trois valeurs suffisent 4 déterminer quelle quantité d’eau et a quel temps 
parviendra au poste limnimétrique pour lequel nous devons prévoir la crue, ce qui permet 
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de tracer la courbe intégrale (ligne ODN de la fig. 2). Il faut cependant se rappeler que nous 
avons toujours le total de la pluie et le total du volume de |’écoulement depuis le commen- 
cement de la pluie critique jusqu’au moment choisi pour le calcul. Nous obtenons donc 
les ordonnées de la courbe intégrale pour une série de points sur l’abscisse du temps. 

Si besoin est, nous pouvons obtenir la courbe intégrale, passer, a la courbe des débits 
et tracer tout son parcours BCE (fig. 2) en nous servant d’une échelle angulaire qui permet 
de tracer le débit pour chaque valeur de l’abscisse. 


Avec cette méthode nous pouvons prévoir le volume et le caractére de la crue en nous 
fondant non seulement sur les précipitations déja notées mais aussi, en profitant des prévisions 
météorologiques évaluer approximativement la hauteur des pluies a venir et allonger de 
cette maniére l’échéance de la prévision hydrologique. De plus, nous pouvons corriger cette 
prévision d’aprés les communiqués parvenant des postes ombrométriques et avec quelques 
heures d’intervalle donner des pronostics de plus en plus exacts. 

Un exemple d’une telle prévision est représenté par la fig. 6. Le 5 juillet a 6h. nous 
avons prévu un volume de 145 mio m. cubes quiaurait dd parvenirau point A le 8 juillet a 23h. 
Le parcours prévu de la courbe intégrale de la crue donnait la ligne hachée OAB. Dans 
la nuit du 6 au 7 juillet on a constaté que les eaux affluaient en plus petite quantité. C’est 
pourquoi le 6 juillet a 24 h., a la base des communiqués parvenus des postes ombrométriques, 
nous avons donné une annonce corrigée comme le montre la ligne pointillée DEF. L’afflux 
réel qu’on a constaté plus tard avait donné la ligne continue DGH. 
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Fig. 6 


Une prévision annoncée suivant la méthode décrite ci-dessus permet de disposer d’une 
maniére rationnelle et économique de la réserve des réservoirs de rétention. 

Le tracé du parcours de la crue, c’est-a-dire l’hydrogramme, n’est pas indispensable, 
puisque l’inclinaison de la courbe intégrale permet de trouver le débit 4 tout moment a 
Vaide d’une échelle angulaire. 

La méthode présentée dans le présent rapport serait vraiment efficace si l’on disposait 
d’une machine électronique. Toutes les relations fonctionnelles peuvent étre facilement 
formulées pour le calcul a l’aide d’une machine électronique construite spécialement a cet 
effet. Nous pourrions alors, aprés avoir formulé les chiffres communiqués par les postes 
d’observation, obtenir le résultat cherché. 
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CLASSIFICATION 
DES TYPES DE CRUES DE L’EUROPE CENTRALE 
ET LEUR PREVISION 


par 


Dr. Ing. Julian LAMBOR 
Professeur de la Politechnique, Varsovie 


Introduction 


La prévision des crues et la lutte contre la calamité des inondations appartiennent aux 
essentiels problémes de l’aménagement des eaux, surtout du point de vue de l’économie 
nationale. 

Une condition indispensable a l’élargissement des possibilités de ces prévisions, c’est 
le fondement d’une systématique des crues et une systématique des prévisions, c’est-a-dire 
le discernement des différents genres de prévisions. 

Une crue provoquée par un violent afflux des eaux, sur les riviéres de montagnes, 
Vinondation des bas-fonds a l’embouchure d’un fleuve, causée par une tempéte ou méme 
une crue d’hiver sur une riviére de plaine sont des phénoménes tout a fait différents non 
seulement par leur localisation ou leur étendue mais aussi par leur genése, leur cours, la 
saison de leur formation, les méthodes de les surmonter et ce qui s’en suit de leur prévision. 
Tous les phénoménes cités ne possédent qu’un seul trait commun et notamment un grand 
afflux d’eau. 

Différentes méthodes servent a la prévision des phénoménes météorologiques ou 
hydrologiques. D’autres méthodes seront appliquées pour la prévision des crues d’été, 
causées par des averses et d’autres pour la prévision des crues, provoquées par un dégel 
ou encore par une tempéte. 

Sans une systématique strictement établie et une nomenclature des différents types 
des crues et des différents genres de prévisions — il ne sera pas possible de trouver ia voie 
conduisant a la solution exacte de ce probléme compliqué et difficile. L’expérience montre 
quelle quantité d’erreurs sont commises a la suite d’une confusion des idées, apparemment 
similaires, mais au fond tout a fait différentes. 


Systématique des crues 


Les crues survenant sur nos eaux courantes et stagnantes se différentient par les 
caractéristiques suivantes : 

1) leur genése — c.-a-d. le processus de leur formation et leur cause, 

2) le caractére du cours des crues, 

3) la saison de leur apparition, 

4) la localisation et l’étendue territoriale, 

5) la situation atmosphérique accompagnant la formation de la crue. 

De tous les facteurs qui caractérisent les différents types de crues — le principal est la 
cause de la formation de la crue. Le cours de la crue démontre le mieux son caractere. 

Si nous prenons pour base de notre systématique le processus de la formation de la 
crue — nous allons diviser toutes les crues en quatre types principaux et notamment: 

1) crues pluviales causées par des averses ou par des pluies générales de grande inten- 
sité — ces crues seront indiquées comme type 0; 

2) crues de fonte des neiges — surtout si elle est violente (Type R); 

3) crues de tempétes — provoquées par des tempétes violentes sur le littoral et surtout 
dans des golfes et rades (Types S,); 

4) crues d’hiver, causées par certains phénomenes de glaces — (Type Z). 
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Ces quatre principaux types de crues devraient encore étre divisés suivant leur étendue 
et le moment de leur apparition. 

Les crues les plus violentes appartiennent au type O. Il faut distinguer cependant, s’il 
s’agit d’averses et orages thermiques de courte durée, ou de pluies de front accrues quelquetois 
par le caractére orographique du terrain. 

Les crues du type 0 seront aussi divisées en crues d’averses et de piuies générales qui se 
différentient par leurs causes et leur étendue territoriale. 

Les averses, pour la plupart d’origine thermique, ont un caractere purement local, le 
méme en montagne que dans la plaine. C’est pourquoi les crues de ce type arrivent sur les 
torrents de montagnes et sur les ruisseaux de plaines. Vu qu’elles ont pour cause les orages 
thermiques, elles se forment en été et les périodes de leur plus grande fréquence sont les 
mois de juillet et d’aott. Marquons les crues de ce type par le symbole Oy. 

Ces crues sont les plus terribles et causent le plus de dégats; elles sont aussi les plus 
fréquentes; la probabilité de leur apparition est beaucoup plus grande que celle des crues 
des récipients principaux. Pourtant elles se caractérisent par une étendue limitée grace a 
quoi elles n’ont pas de grande importance dans l’économie nationale. 


Les crues, également pluviales, mais causées par les pluies de front ont un caractére 
différent. Elles sont pareilles en leurs effets aux crues du type O,, mais possé¢dent une beaucoup 
plus large étendue. De ce type de crue résultent des inondations catastrophiques, dont 
l’étendue touche de vastes bassins. Elles se produisent, comme les crues du type On aussi 
bien dans les montagnes, grandes ou petites, que dans les plaines. Ces crues seront mar- 
quées par le symbole Oy. 


Les précipitations générales et du front dans les régions arrosées abondamment peuvent 
étre accrues par un relief favorable a une grande intensité des pluies, comme par exemple 
dans les régions montagneuses. Dans ces conditions les crues du type pluvial prennent un 
caractére spécialement menacant et deviennent cause des inondations catastrophiques. 
L’étendue territoriale de ces crues dépasse celle de toutes les autres inondations et embrasse 
des bassins entiers. Ce type d’inondation cause les plus grands dégats qui touchent des 
territoires de grande extension. Les crues de ce type seront marquées O,. 


Les crues pareilles causées par des pluies du front, non renforcées par des conditions 
du relief favorables a leur intensité conduisent a des inondations fréquentes d’une large 
étendue territoriale, ne se distinguant ni par leur parcouis, ni par une hauteur exceptionnelle. 
Les crues de ce type seront dénomimées par Oy. 

Un tout autre caractére portent les crues de fonte des neiges (R) si celle-ci est violente 
a la suite d’une grande et soudaine hausse de température. Des pluies fortes accélérent la 
fonte des neiges et accroissent les effets de ce phénoméne. Ce type de crue se produit en 
général avec maintien d’une basse température du sol qui dégéle plus lentement, ce qui 


augmente considérablement le ruissellement. = 


Les crues de tempéte, marquées par le symbole S,, se produisent unique ment sur le littoral 
L’afflux d’eau dans l’embouchure d’un fleuve est causé par des tempétes violentes possédant 
des directions qui produisent les plus grands remous d’eau, c’est-a-dire qui agissent contre 
la direction du cours du fleuve. 

Puisque les crues causées par les tempétes ne se produisent que dans certains systemes 
bariques typiques on peut les prévoir, pas plus t6t cependant, que d’un jusqu’a trois jours 
d’avance. 

Ces crues ne donnent pas des grands remous d’eau, elles sont toutefois spécialement 
dangereuses, car en inondant les polders, elles provoquent une catastrophe dans tout le 
systeme de l’aménagement du littoral. Comme exemple typique des ces crues on peut citer 
la catastrophe bien connue qui a eu lieu au Pays-Bas en 1953. Une catastrophe similaire, 
mais moins désastreuse se produisit a la fin du mois de février 1949 sur le littoral polonais. 
La saison de la plus grande intensité des catastrophes de tempéte est la saison d’hiver et 
spécialement les mois de janvier et de décembre, quoiqu’ elles se produisent quelquefois 
aussi en plein été. 

Un type tout a fait différent des crues présentent les crues d’hiver Z, qui de leur cété 
se divisent en deux catégories et notamment les crues de frésil et les crues d’embicles. 

Ces deux catégories de crues se différentient non seulement en ce qui concerne leur 
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formation et leur parcours, mais aussi en ce qui concerne leur localisation, leur étendue, 
la saison de leur apparition ainsi que les conditions atmosphériques qui les accompagnent. 

La cause des crues de frésil est une grande intensité de la formation de la glace de fond 
et du frésil, qui bouche toute la section mouillée de la rivi¢re et provoque un remous d’eau 
quelquefois jusqu’a la hauteur des digues, produisant ainsi de dangereuses inondations 
locales. Ces phénoménes ne sont observés que dans des endroits spécialement prédestinés 
a la formation du frésil et de la glace de fond. 

Les crues de frésil n’apparaissent que dans des conditions favorables a la formation du 
frésil, c’est-a-dire quand un anticyclone s’installe, accompagné d’une violente baisse de 
température atteignant —10°, généralement la nuit sous un ciel sans nuage. La plus grande 
probabilité de ces crues existe pendant les mois de décembre et de janvier. 

Dans la deuxiéme catégorie de ces crues, on classera les crues d’embdcles. Ce sont des 
crues bien connues, causées par des embacles pendant la marche des glaces. Les inondations 
provoquées par les embacles sont quelquefois trés dangereuses et occasionnent de sérieux 
dégats a la suite d’un haut remous des eaux, difficile 4 prévoir, causant souvent des dom- 
mages aux digues et une catastrophe dans les terrains qu’elles abritent. Les embacles se 
forment aussi bien sur les grands fleuves que sur les ruisseaux de plaines et les torrents de 
montagnes. Toutes ces catégories de crues sont systématisées dans la table 1. 

La table 2 spécifie les périodes de la plus fréquente et de la possible formation des crues 
des différents types. Dans la saison d’été se produisent les trois types de crues pluviales 
dans la saison d’hiver apparaissent toutes les autres catégories de crues. 


TABLEAU 2 


Spécification des crues des types différents 


e | Période de i’apparition des crues 
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eee période de la plus fréquente apparition des crues. 
—— période de l’apparition possible des crues. 


Nous voyons que la possibilité d’une crue existe durant presque toute l’année. Seul 
le mois de novembre montre une moindre tendance a la formation des crues. 


Systématique des prévisions 


Dans la prévision des phénoménes hydrologiques nous pouvons nous baser soit directe- 
ment sur la prévision hydrologique soit sur la prévision météorologique des situations 
atmospheériques dont les phénoménes hydrologiques sont une fonction. Aussi seul l’examen 
simultané des deux aspects des causes du phénoméne étudié, hydrologique et météorologique, 
peut nous rapprocher de la solution du difficile probléme de la prévision de son parcours. 

Il faut avant tout se rendre compte de quel genre de prévision nous disposons pour la 
prevision de la crue. Nous pouvons diviser les prévisions d’une maniére générale en prévisions 
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météorologiques m, basées sur des phénoménes météorologiques et en prognoses hydro- 
logiques h, basées sur les correlations entre les différents phénoménes hydrologiques. 

Pour la prévision des situations atmosphériques nous employons les prévisions basées 
sur l’analyse des cartes synoptiques. La validité de ces prévisions s’étend a un jour ou deux 
jours au plus. 

Désignions ces prognoses a courte échéance par le symbole P»». Elles sont sans aucun 
doute un grand profit quant au piobléme de la crue, mais elles ne donnent pas sa solution. 

Les prévisions météorologiques a validité de 5 a 7 jours donnent une période de prévision 
un peu plus longue beaucoup plus avantageuse a la prévision des crues. Il semble donc que 
ces prévisions devraient servir de base pour la prévision des systémes de facteurs pouvant 
provoquer une catastrophe d’inondation. Tenant compte de la genése physique de ces 
prévisions nous les désignerons par le symbole Py. 

Nous avons encore a notre disposition les prévisions météorologiques a longue échéance 
Sm, basées principalement sur les connexions statistiques des phénoménes. Cependant ces 
prévisions ont un caractére d’orientation et assez général; aussi elles ne donnent pas d’espoir 
quant a la possibilité de leur utilisation pour la prévision des crues. Elles peuvent seulement 
étre utiles pour la prévision de la tendance. La validité de la prévision est ici de 1 4 2 mois. 
Pour un tel espace de temps on ne peut espérer une grande exactitude. 

La division en prévisions a courte échéance P, a échéance de 5-7 jours F et a longue 
échéance S introduite dans la météorologie peut étre appliquée de méme, dans le but de leur 
unification aux prévisions hydrologiques, si on se rend compte de leur caractére particulier. 

Si, en météorologie, cette division est caractérisée et établie par la lonugeur de la période 
de prévision (sans tenir compte du fait que pour chacune de ces prévisions nous employons 
des méthodes différentes), en hydrologie cette longueu de la prévision ne décide pas du type 
de la prévision. Dans certain cas la prévision de dix jours est qualifiée comme a 
courte échéance, tandis que dans d’autres cas une prévision de deux jours sera considérée a 
longue échéance. Par exemple la prévision de dix jours de la hauteur d’une crue dans le 
cours inférieu1 d’une riviére de plaine est a court terme tandis que celle de deux jours 
pour un torrent de montagne est a long terme. 


TABLEAU 3 


Systématique des prévisions météorologiques et hydrologiques 


Validité de Nomen- Quelle genre de crue 
Genre de prévision et méthode la prévision clature est a prévoir 
(jours) (symbole) 

ll awh Nt a ea lee Te ae 
A courte Synoptiques m 1-2 Pe. 0,0, RS, Z, 
échéance 

Quantitatives h 1/2 - 8 P, O; O, Z, 
A échéance| Physiques m 3-7 | eb 0,0, RS, Z, 
moyenne 
(5-7 jours) D’orientation 1-14 Ff OF 02.252, 

(quantitatives) 
A longue Statistiques m nh 
échéance (statistiques et 1 mois Se RS, Z, 

et synoptiques) 

Qualitatives h 1 mois Sh Or 

(statistiques) 1 année 


Il serait donc nécessaire d’établir que les prévisions basées sur les hauteurs d’eau déja 
constatées dans le haut bassin versant, seront dénommées comme prévisions a courte échéance. 
Ainsi les prévisions basées sur les rapports des données limnimétriques sans tenir compte 
de la période de prévision, qui peut étre de 1 ou de 10 jours, seront des prévisions hydrolo- 
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giques a courte échéance P. Ce seront donc des prévisions quantitatives par excellence. 
Comme prévisions hydrologiques a échéance moyenne on considéieia les prévisions basées 
sur les précipitations mesurées donc comme en météorologie, sur le caractére physique du 
phénoméne et sur les rapports entre les précipitations et Vabondance des eaux, Fy. Ce 
seront donc aussi des prévisions quantitatives mais d’un caractére d’orientation. Enfin 
comme prévisions hydrologiques 4 longue échéance on considérera les prévisions basées 
soit sur une prévision météorologique a longue échéance, soit sur des connexions statistiques 
de longue échéance entre les phénoménes hydrologiques S;. Ce seront donc des prévisions 
purement qualitatives et non quantitatives. Cependant les méthodes statistiques ne donnent 
pas toujours des résultats espéiés. La justesse de ces prévisions peut étre évaluée pour 70 %. 

Toutes les catégories des prévisions désignées ci-dessus aussi bien météorologiques 
qu’hydrologiques ont été établies a titre d’apeigu général dans la table 3. 


Les prévisions des inondations 


Aprés avoir établi la systématique des différentes catégories de crues et des différents 
genres de prévisions il faut se poser la question: lesquelles de ces prévisions peuvent nous 
servir le mieux. 

Il n’y a aucun doute que les prévisions hydrologiques du type P et F seront les plus 
utiles, étant le mieux accommodées a ce probleme. Cependant la période des prévisions se 
montre souvent trop courte, étant donné qu’elles sont fondées sui des conclusions issues 
des phénoménes en voie de développement qui peuvent piovoquer la formation des crues. 

Pour les cours inférieurs des fieuves tels que la Vistule ou l’?Odra et méme pour leur 
cours moyens, les prévisions 4 échéance moyenne, correspondant a la piévision météoro- 
logique pour 5 a 7 jours et pour les cours inférieurs méme les prévisions hydrologiques a 
courte échéance sont suffisamment précises et leur validité est suffisamment longue. 

Cependant dans les cours supérieurs des riviéres ot |’afflux des eaux s’effectue avec 
une grande vitesse, les prévisions hydrologiques des types P;, et F, sont données pour des 
délais de temps trop courts, puisque souvent ils n’atteignent méme pas 24 heures. Par 
contre les prévisions hydrologiques a longue échéance type S,, basées exclusivement sur des 
connexions statistiques ne donnent pas les résultats espérés, ni la certitude necessaire. 

Ils est évident que dans le probleme des crues, l’application des différentes catégories 
des prévisions dépendra en outre du type de crue en question. Des catégories différentes 
de prévisions seront nécessaires pour les crues d’averses d’une part et par exemple pour 
les crues d’hiver, d’autre part. 

Le caractére du phénoméne exige que la prévision soit non seulement qualitative mais 
aussi quantitative, c’est-a-dire qu’elle puisse prévoir non seulement les possibilités des 
niveaux élevés de l’eau dans la riviére des niveaux supétrieurs a celles des crues moyennes, 
mais aussi que la prévision puisse donner un avis exact des hauteurs d’eau exprimées en 
cm ou du moins en décimétres. En outre nous tenons au fait 4 ce que la validité des prévisions, 
c’est-a-dire la période a paitir du moment de la prévision du phénoméne jusqu’au moment 
de son apparition, soit suffisamment longue. 

Il est cependant clair que la longueur de la validité de prévision diminue le pourcentage 
de l’exactitude de celle-ci; au fur et 4 mesure de la prolongation de la période de la validité 
des pr€visions, celles-ci deviennent de plus en plus générales et moins exactes, ce qui diminue 
leur valeur et leur utilité. 

Les prévisions du type Pm sont sans aucun doute les plus justes, mais leur échéance 
est relativement courte, 1 ou 2 jours a peine. Par contre la prévision a longue échéance Sis 
donnée pour un ou deux mois d’avance est tellement vague et peu précise, méme dans ses 
éléments météorologiques, qu’elle ne peut étre considérée comme efficace dans la prévision 
des crues. 

Aussi semble-t-il que les prévisions 4 échéance de cing jours soient appelées a remplir 
le rdle principal dans les prévisions des crues. 

En examinant l’utilité de tous les types de prévisions disponibles nous retrouverons le 


tableau 3 nous désignant clairement quel type de prévision est le plus avantageux, pour 
chaque genre de crues. 
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De tous les types des crues désignées dans le tableau 1, le plus difficile 4 prévoir est 
le type On, c’est-a-dire les crues violentes des torrents et des petites riviéres, provoquées 
par des averses d’une extension limitée. 

Le synopticien peut prévoir les précipitations et méme prévoir si elles seront fortes 
ou négligeables, mais il ne peut prévoir combien de m/m de précipitations s’épancheront 
sur le sol. Il peut prévoir la possibilité des pluies violentes, mais il lui est impossible de prévoir 
si leur intensité sera assez grande pour causer une crue dont la dimension pourra provoquer 
une inondation. 

En plus il faut remarquer qu’avec un déplacement de |’averse de quelques km, un autre 
bassin en est atteint, ce qui rend nécessaire qu’outre la prévision de la hauteur des précipi- 
tations et de leur rapport a la durée, c’est-a-dire, de leur intensité, il faudrait que la prévision 
localise minutieusement les précipitations prévues. 

Toutes ces difficultés font que, dans la pratique, la prévision des inondations du type Op, 
les plus graves, malgré leur extension territoriale limitée est presque impossible dans |’état 
actuel de la science. 

La situation est sensiblement meilleure en ce qui concerne les deux types suivants des 
crues pluviales (types Of et O,). Ces crues sont faciles 4 prévoir et a localiser dans les 
prévisions a longue échéance et 4 échéance moyenne, quoique de méme la hauteur et l’inten- 
sité des précipitations ne peuvent étre prévues quantitativement. 

Dyns la prévision de ces types de crues les prévisions hydrologiques 4 courte et a 
moyenne échéance jouent un certain réle et il existe méme des possibilités d’élaboration 
de méthodes de prévisions hydrologiques 4 longue échéance. 

Les crues de la fonte des neiges et de tempéte dépendent uniquement des conditions 
météorologiques et la prévision de ces crues est soumise seulement a |’exactitude des pré- 
visions météorologiques aussi bien a longue qu’a moyenne échéance. Les prévisions hydro- 
logiques ne jouent dans ces prévisions qu’un réle insignifiant. 

Tl en est de méme pour les crues d’hiver du type Zs, quoique que pour elles, il existe 
la possibilité d’établir certains rapports entre les conditions météorologiques et les prévisions 
des hauteurs d’eaux a l’échelle limnimétrique sur le secteur menacé de la riviére. Ce seront 
donc des prévisions du type F;, qui peuvent étre de grande utilité dans cette circonstance. 

Dans le tableau 1, qui présente la systématique des différents types de crues ainsi que 
des genres de prévisions leur correspondant, il existe cependant des places laissées en blanc 
que nous ne savons pas encore remplir. 

Ces relevés démontrent que les plus utiles pour les prévisions des crues sont les prévisions 
météorologiques a courte et 4 moyenne échéance et en certain cas les mémes prévisions 
hydrologiques. 

Il en résulte en conclusion, que les prévisions météorologiques a courte et moyenne 
échéance doivent étre élaborées du point de yue entre autres du discernement de la menace 
des crues. Le synopticien est tenu de prendre en considération les éléments propres 4a Ja for- 
mation des crues de méme que ceux qui en provoquent la menace. 


Conclusions : 


Comme il ressort de cet exposé sommaire nous sommes encore loin de la solution du 
probléme de la prévision des crues. Afin que les prévisions soient suffisamment justes elles 
doivent se baser sur les prévisions météorologiques 4 moyenne échéance, considération 
prise des conditions hydrologiques. Cela exige V’élaboration d’un type d’annonces 
hydro-météorologiques et des méthodes respectives. On n’y aboutira que par une collabo- 
ration étroite des météorologues-synopticiens avec les hydrologues. Il serait désirable que 
les météorologues-synopticiens fassent un effort sérieux pour élaborer des types de prévisions 
météorologiques conformes aux nécessités des prévisions hydrologiques. 


Recommandation 


Il serait désirable que le Secrétariat de l’Association Internationale d’Hydrologie attire 
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V’attention de l’Organisation Météorologique Mondiale sur la nécessité d’élaboration de 


méthodes et de types de prévisions météorologiques qui serviraient de base aux prévisions - 


des crues sur les riviéres et torrents. Pour la solution de ce probléme |’ Association Hydrolo- 
gique estime nécessaire la création d’une Commission composée de météorologues et 
hydrologues et désire connaitre l’avis de |’Organisation Météorologique Mondiale a ce 
sujet. 
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ON THE METHOD OF DETERMINING THE PROBABLE FLOOD 
by 
Masami SUGAWARA 


Recently it has become popular to apply the idea of probabie flood to flood control 
projects. It is important to make a temporary standard for floods, as there is scarcely any 
reliable standard, for the present. 

But it scarcely seems reliable to determine the 100-year flood by using the data of 
50-60 years. 

One example of determining the probable flood is shown below, though of course, there 
will be some modifications according to each case. 

1. Discharge values of anual floods for N years are set in the order of their sizes. Then 
ten data are picked up from the top. (N is about 50.) 

2. Let us call these ten data Q; > Q, >... > Qyo, then the points (log Qi, Pi = i—!/2/N) 
are dotted on probability paper. 

3. These ten points will lie linearly. 

A straight line is determined as the fittest one, so that the square sum of the distances 
between this line and ten points are minimum. This straight line will give the relation between 
probability P and log Q. 

4. From the relation between P and log Q, discharge values of 200-year flood, 100-year 
flood, 80-year flood, etc., are determined. 


To examine the reliability of these values of probable flood, we make some experiments 
_with random numbers. 

1. 2,500 random samples from the normal population are made, by using a table of 
random numbers of Fisher’s and Yates’ «Statistical Tables». Population mean and population 
variance are 0 and 1 respectively. These samples are divided into 50 sets, each containing 
50 samples. Each sample has 3 significant figures. In making these samples, no part of the 
table of random numbers are used twice. 

2. 50 samples of each set are set in order, and 10 samples are picked up from the top. 
Let us call these ten samples x, > x2 >... >X10, then the points (x;, Pl = i—1!/2/50) are 
dotted on probability paper. 

3. These ten points will lie linearly, then a straight line is determined as the fittest one, 
so that the square sum of distances between this line and 10 points is minimum. 

4. From this straight line, mean and standard deviation are estimated as M and o. 

As population mean is 0, and population variance is 1, estimations M and o are expected 
to be distributed more or less in the vicinity of 0 and 1, respectively. 

5. From the straight line, also, the values of x are determined, corresponding to the 
values of probability, 1/200, 1/100, 1/80, etc. 


Tables and figures below, show the results of the above experiment. 
ase 


2 . 
Fig. 1 shows dot diagrams of (x;,Pi = and the fittest straight line determined 


as above, for the sets No. 1 - No. 20, and for special 4 sets of large deviation. Estimated 
M and c are indicated. As these figures show so large deviation, that we may doubt if they 
are from the same population. : 

Table 1 shows the 50 sets of M and o. 

A histogram of Fig. 2 shows the frequency distribution of these 50 values of M, 
estimation of population mean 0. Their sample mean is 0.03, so there may be scarcely bias. 
Their sample standard deviation is 0.34, which is considerably large. If we take n samples 
from a normal population of variance 1, and obtain an arithmetical mean of them, then 
the standard deviation of this mean is equal to 1/¥/n. If n = 50, standard deviation is 
1/4/50 = 0.14, and if n = 10, standard deviation is 1/1/10 = 0.32. Our method of deter- 
mining M is rather complicated and though we use 50 samples, merely 10 of them from the 
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top are used effectively. It is remarkable that tne value 0.34, the standard deviation of M, 
is nearly equal to 1/1/10 = 0.32, the standard deviation of arithmetical mean of sample 


size 10. 


A histogram of Fig. 3 shows the frequency distribution of the 50 values of o of Table 1, 
Their mean is 0.97, so there may be scarcely bias. The value 0.28, the standard deviation 
of o is by no means small. If we estimate the standard deviation using all 50 samples, the 
standard deviation of this estimation is about 0.1, which is far smaller than the above value 
0.28. 

Fig. 2 and Fig. 3 show that the deviation of M and o obtained by our method is 
considerably large, that means the less reliability of the method. We will, therefore examine 
the reliability of the probable flood. 

Let us consider a stream, whose common logarithm of the flood discharge, log, Q, 
distributes after the normal distribution law with population mean 3.00 and pcpulation 
variance (0.25)?. Table 2 shows the discharge value of probable flood of this stream. 


TABLE 2 
Population value of probable flood discharge 


200-year flood 4,405 m/sec 
100-year flood 3,816 
80-year flood 3,634 
60-year flood 3,404 
50-year flood 3,262 
40-year flood 3,090 
20-year flood 2,578 
10-year flood 2,091 


Applying the results obtained above to this stream, we can determine the discharge value 
of 200-year flood, 100-year flood, 80-year flood, etc., for each of 50 sets. Table 1 shows these 
values. 

Fig. 4 illustrates these results. We can see, how these values are scattered in this figure. 

Fig. 5 illustrates the frequency distribution of 50 values of 200-year flood, 100-year 
flood, 80-year flood, etc., given in Table 1. Histograms show large deviation, especially for 
200-year flood and 100-year flood, that means the small reliability of probable flood. 

This large deviation causes the difficulty in determining the design flood discharge. 
Then let us determine the design flood, by multipling the safety factor to the 100-year flood 
of Table 1. Fig. 6 shows the frequency distribution of the 50 values of design flood, obtained 
as above, when the safety factor is 1.0, 1.1, 1.2, 1.3, 1.4, and 1.5 respectively. 

The figures show that the deviation of design flood is far greater than the difference 
between the true values of 200-year flood and 100-year flood. This is the cause of difficulty. 

Table 3 shows the percentage of those which are less than true value of N-year flood, 
out of these 50 values of design flood. 

For example, if we set the safety factor as 1,2, 28 % of 50 values of design flood will be 
less than true value of 100-year flood, and 20 % of them will be less than true value of 80-year 
flood, etc. As sample size is merely 50, the reliability of these percentage may not be so great, 


but we can see the tendency. 
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Histograms of probable flood discharge obtained from random samples. 
TABLE 3 
Safety 
Factor 1.0 ile ie, 1.3 1.4 1:5 
N 
200 78% 64% 44% 38% 28% 16% 
100 52 40 28 16 10 A 
80 42 36 20 10 4 2 
60 38 26 12 6 2 2 
50 34 18 10 4 2 2 
40 26 10 4 2 2 0 
20 4 2 2 0 0 0) 
10 0 0 0) 0 | 0 0 
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Fig. 
gn flood discharge, obtained by multiplying a safety factor to the 
100-year flood. 


| If we set the safety factor as 1.4, only 4% of 50 values of design flood are less than true 
| value of 80-year flood, but 72% of them will be greater than the true value of 200- -year flood. 
[In short, the design flood will be far overestimated, if we set the safety factor as 1.4. 

Using the examples made from random numbers, we have shown, that the values of 
(design flood have large deviation, if we use the idea of probable flood. 

We have a few more words to add below. 

In the above experiment, we made random samples of normal population, by using 
ja table of random numbers. So we may expect, that in case the distribution of flood discharge 
is not Gibra type (logarithmic normal), but some other distribution, the deviation will be 
| maller than above. 
j—Cin i—% 

instead of N 


(or by using some other method for determining the fittest straightline on probability paper. 
However, it seems to me hopeless to expect large advantage by these technical 
. amendment. 
To take ten samples from the top out of 50 samples, is nearly equivalent to using only 
_10 small samples, so that the great deviation owing to small samples can not be avoided. 
Moreover, we may doubt, that the flood occurs not at random, but according to certain 
'rules. If so, in spite of the large deviation in our experiment of random numbers. the 
'reliability of the design flood may be emphasised. 
It is doubtful if all phenomena of unknown causes should be treated as random. But, 
iif flood does not occur at random, it is important to find out its regularity, though this 
‘contradicts to the idea of probable flood. 


| 


Also we may expect some advantage, by putting Pi equal to 


| 
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HYDRODYNAMICAL STUDY ON THE FLOOD FLOW 
by 


Takeo KINOSITA F 
Geophysical Institute, Tokyo University, Japan 


Abstract 


Hydrodynamical equations, equations of motion and continuity, were solved numerically 
excluding only the inertia terms and without any other simplification. This method is very 
usefull for flood forecasting and civil engineering for the real river. Some physical 
characteristics of the flood flow were found by this method. 


To investigate the physical characteristics of the flood flow we have various means, ° 
such as those provided by the experimental model research, by the analogue computor, 
and by solving the hydrodynamical] equations. However, as to the third means, one has to 
deal with associated non-linear partial differential equations as well known, it making any 
analytical approach very difficult. Is it impossible to solve these equations by any method? 

By numerical calculation, the author had intended to obtain the solution for the | 
water-level and the discharge at every instant and at every point of the river, and succeeded | 
in this attempt sufficiently. 

He uses the equations of motion of fluid and the equation of continuity, which are 
expressed in terms of the mean velocity : 


of ee CR @) 
oA P) 
Fase) al (2) 


; time coordinate; 
: distance from the upstream terminal of the river; 
: mean velocity; 
: Inclination of the bottom; 
: water-level from the bottom, depth; 
: sectional area; 
C: Chezy’s constant; . 
R: hydraulic mean depth. 
As the inclination of the bottom of the real river is varying irregularly, he introduced 
the absolute height, H, above a certain reference level, 


Bes SESS Sys 


OZ oH 
a ae (3) 
then (1) becomes 
ov ox dH v2 
Wise er soe a 


Equation (1) is available for the computation of the model channel and (1’) is available for 
the real river. 

In addition to this, we must find the functional relation between the sectional area 
and the absolute height, A = f(H), by the sectional survey. There is no assumption about 
the shape and size of the river. A = f (H) represents all informations of the section of the 
Tiver. 

Then we can obtain H, A, and y as functions of time ¢ and distance x, because three 
equations determine three variables. We need to have the values of the water-level and the 
mean velocity as the boundary and initial conditions to solve these equations. The water-level 
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nis easily measured even by visual observations.Measurements of the mean velocity are not 
30 accurate and not suitable for the boundary and initial conditions. It is desirable to solve 
them without any knowledge of the mean velocity. 

If the left side of (1) or (1’), the inertia terms, can be excluded, the mean velocity is not 
aecessary for the boundary and initial conditions, but the water-level is only necessary for 
chem. It is sufficient for them that the water-level is only given. The author solved the 
>quations, neglecting the inertia terms. After determining the water-level and the discharg: 
ae checked the inertia terms from the discharge and the sectional area. The inertia terms are 
negligibly small compared with other terms in (1). If we can represent the flood flow without 
che inertia terms in (1) or (1’), we are very satisfactory for our purpose. 

So we adopt the equations (1) (2) or (1’) (2) excluding only the inertia terms and without 
any other simplification. (1) (1’) and (2) are transformed into (4) and (5) which are available 
ror the computation, introducing the discharge Q = Ay, 


= / car (— 8 - [coe 1— =) (4) 


0A dQ 
= (5) 
ot Ox 

where b is the breadth of the channel. We may solve (4) and (5) numerically. 


We divide the river into small meshes Ax, time mesh being At. As the initial 
<ondition, at t = 0, we give the value of z or H at every mesh point of the river, as the function 
pf x, showing black circles in Fig. 1. As the boundary conditions, we give the values of 
z or H at every instant, as the functions of ¢, at the beginning of the channel x = 0 and the 
pud of it x = L, showing double circles in Fig. 1. 

We consider the boundary condition at x = 0 as the change of the water-level caused 
by the discharge of the dam or the runoff of the rainfall, and the boundary condition at 
is = L as the change caused by the tides or the variation in the major river of the confluence. 
fs or z’s are given, describing them by coordinate (f, x), 

at (0,0) (, 1) (0, 2) (, 3) ----- (O15) 

150} 7G. 0) (3,0). a= = 7c 
(hs 1b) eK P2l )  ( Gi) b)) eoees,> : 


As the water-level is known at (0, 0) (0, 1) (0, 2) (0, 3)----- (0, L), we can calculate 

.)H/dx, and consequently obtain the discharge Q from the equation (4) at every point at 

= 0. Q being known, next step, from (5) we can compute )A/d¢ which equals — 0Q/dx, 
and is the increase of the sectional area from f = 0 tot = At. 
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Fig. 1 
Mesh points in (t, x) Eouiciaae 
Black circle: the initial condition. 
Double circle: the boundary condition. 
Both are given. 
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We reduce A A to AH and obtain the new values of H at (1, 1) G@, 2) G; 3) = == =a 
(1, L— 1) by adding AH to H. These newly computed values and two values of both 
terminals (1, 0) (1, L) which are used for the boundary conditions become all values of H 
at t— Ar. Again we compute Q from H by (4) in the same way. 

We repeat this procedure, obtaining Q from (4), and next, H from (5). 

In this calculus the differential operation )/dx is changed into the central difference 
operation, and 9/d¢ is changed into the forward difference operation. These are convenient 
and easy for the numerical computation and prevent an accumulation of errors. 

We know the values of H and Q in the domain of (¢, x) coordinate as many as we want. 

In the simplest case, when the section of the channel is rectangular, the sectional area | 
and the water-level are proportional to each other, so that A A equals bAz. For the real river, © 
we draw the A —H curve representing the functional relation A = f(H), in a graph like © 
Fig. 2. 


H, H, H 


; Fig. 2 a 
Schematical example of A-H and A-F curves. 


As H, and A, are given t = 0 and AA from (5) is added to Ay, A, and H, can be known — 


. . . . . 2 2 
graphically as shown in Fig. 2. At this time, if F = = = is drawn in the same graph, 
A/ ae 


we can compute Q = F »/—AH easily and quickly with the aid of F. F is the function of H 
only, and includes all informations of the section and the resistance. If Chezy’s constant varies 
with the water-level, we can include this effect in F considering C as the function of H. 
If Manning’s formula is available, instead of Chezy’s formula, we may consider F as 


1 2 1 \l/2 
—Rs mo) 
n Ge 


The discussion about the error is very complicated concerning an accumulation of 
errors. The crror in the sectional area due to the replacement of the differential equation 
to the difference equation is denoted by ¢. The error in the water-level in the same way is 
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| 
| denoted by e. Representing (¢, x) coordinate by the double suffix 


i Em + 1,n Em, n C2 fAr 
| a 


b b ~~ 4bQ Ax2 mn + 
CefAt 
ale SHQA x2 Cm.n+2 + m,n —2 oie Ts; m,n +1— Ts, m,n—1) + 
ee Na 
4 bAx poem m1 + ém,n—) — 5 (aK, Te + T,) (6) 


|| where T,, T, and T; are truncation errors of Taylor’s expansion in operations dA/dt, 
0Q/dx and )H/dx. The error introduced at (m + 1, n) is the sum of errors at (m, n — 2) 
| (m, es 1) (m, n) (m,n + 1) and (m,n + 2) multiplied by some factors. These factors are 
| required to be smaller than 1. As the result we have the following restrictions. 


INT hee aa 
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(9) 


triangular channel 


where f is A?R as a function of H, and f’ = df/dH. Roughly speaking the smaller A ¢ is, 
the better result we obtain. 


As the actual example the author chose the flood of River Kinu occurring in Ist Sept. 
1949. The scale of this river is shown by the following values which are used for the 
restrictions (7) (8) and (9). 

Z— 4 Q = 3000 m/sec 
dH 1 
dx 2500 

In this case, x = 0 is taken at Kawasima, x = L is at the confluence point with the 
major river, Tone, and the length is 42 km, then A x being chosen 2 km. This part of River 
Kinu is running through Kanto plain and maintained carefully by the Department of 
onstruction. The origin of the time scale t = 0 is taken at 1” 00” 1st Sept. 1949. The end 
of this computation is taken at 12” 00” on the same day. From the above-mentioned 
restrictions A t = 400 sec is determined. Fig. 3 shows one example of the comparison between 
observed H and calculated H. This graph proves a remarkable effectiveness of this method 
for representing the flood flow in the real river whose sectional form and the bottom 
inclination are varying irregularly. 


b = 300m C= 50) prAieae — 


The other examples are floods in model channels. 
The hydrograph which represents the boundary condition at the beginning of the channel 


is given by 
P(r" 
M 
ral ef (10) 
T is the duration of the flood and 1/M (T/2)* is the elevation of water at x = 0. This flood 
is expressed by the symmetrical 4-degree polynomial shown in Fig. 4. 
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Fig. 3 
Comparison between the observed H and the calculated H at Mizukaido water gauge 


TP bs 


Fig. 4 


One example of the symmetrical 4-degree polynomial which is the curve of the boundary 
condition at x = 0 


As the other boundary condition at the infinity downstream, the flow is constant and 


steady. The author gives various boundary conditions by assigning various durations and 
various elevations (Table 1). 
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TABLE 1 


Various Examples 


/ Boundary condition 


| | _ The end of | Peak velocity 
2a. 8 | | ; | | computation | by the method 
| | Elevation Duration time step number | of least square 
| 1 | 
| | | | 
m sec | m sec m/sec 
Ae £200) | «50 0.313 1000 | 40 | DAS 
Baioe 250, | S50.) 0.500 1000 40 227 
Cc 500 ~=~—:100 0.625 2000 40 1.95 
D 500 eae LOO™ | 1.000 2000 40 peas | 
Be 500 } 100. | 0.938 3000 i 50 | DAS 


The author wanted to know what physical parameter mostly contributes to the peak 
velocity. If the flood wave represented by (3) and (4) behaves like a long wave, the peak 
velocity must be related to the depth of water. However such a relation is not distinguished. 
‘The steepness that is the elevation divided by the distance between the peak and the toe 
has the rather conspicuous relation to the peak velocity as illustrated in Fig. 5. Every 
point in this graph expresses the relation between the steepness and the peak velocity at 
every instant. These points distribute on a certain zone. 
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Fig. 5 
‘The relation between the steepness and the peak velocity at every instant of every case. 
A, B, C... are the same as A, B, C... in Table 1. 


It is shown, of course, that in the model flood, the maximum surface slope, the maximum 
‘mean velocity, the maximum discharge, and the maximum water-level pass by in this order 
and the stage-discharge curve makes a fine loop. 
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The above-mentioned channel is the uniform one. We try to solve the next problem; 
how the stream flow is deformed in the channel whose breadth in the downstream is wider 
than in the upstream (three times in the authors’ case) with gradual transition. Other all 
conditions, for instance I, C, the boundary and initial conditions, are same as in the uniform 
channel. In Table 2 we find the change of the peak velocity in three parts of the channels. 


TABLE 2 


Peak Velocity 


Beginning Next Transition Total volume 
part part part of discharge 
m/sec m/sec m/sec m?® 

Broadened channel 2.67 2.38 1.18 269 
Uniform channel 2.66 Wan 201 1.74 264 


The peak velocity is smaller and the elevation is lower comparing with the case of the 
uniform channel. Even if the breadth becomes three times, the elevation does not decrease 
to 1/3. Fig. 6 shows the hydrographs of the uniform channel and the broadened one. In 


[o2) 
both cases, the total volume of discharge f Q dt are same. 
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The hydrographs of the floods in the uniform channel and the broadened one at every 500 m 


distance. 
The uniform channel: full curve. 
The broadened channel: dotted curve : 
upstream part (same breadth as the uniform one), 
broken curve: transition region, 
chain curve: downstream part (three times breadth of the uniform one). 
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_ Conclusion 


The author solved the equations of motion and continuity numerically without sim- 
| plification nor assumption. (4) is the modified Chezy’s formula for the unsteady flow, and 
includes the steady flow, of course. This numerical method is very simple though it bring 

us the quantitative results. It is useful for the followings. 


| (1) Flood forecasting : 


We can forecast perfectly the water-level and the discharge in future t= Ar from 
| present (t = 0) data by means of this method like the numerical prediction of weather. 
| Unfortunately, in Japan as the river is short, the time step A ¢ cannot be sufficiently long. 
' The flood forecasting by this method is more useful for a long river. 


| (2) Civil engineering : 


When we improved the river, we did not know how the construction effected on the 
| unsteady stream - flood. We estimated this influence by means of the formula of the steady 
| flow. But we can discuss the effect of the short cut, the embankment and so on for the flood 
i flow quantitatively - - - - - how fast the peak decays or passes through, how much the 
( discharge is transported, and how high the water-level rises up. Then we can design the 
most effective construction on the physical background. 

We can consider the flood flow as the physical phenomenon according to the quan- 
{ titative discussion. It is of great interest to investigate the flood flow running down through 
2 channel of the various inclination or the various Chezy’s constant. Then the physical 
characters of the flood will be clarified by this method. 
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SOME CONSIDERATIONS ON FLOOD FLOW 
RELATION BETWEEN STORM RAINFALL AND STORM RUNOFF 
ON THE CHIKUGO RIVER 


by 
Koichi AKI, Syéhei INOKUTI and Yutaka TAKAHASI 


1. Introduction 


In June of 1953, a heavy flood occurred and caused severe damages in the Chikugo 
River Basin in northeri: Kyushu. The dikes broke at more than 25 spots and were, moreover, ' 
overtopped along numerous stretches on the lower 60 km of the river. Though a certain | 
quantity of flood water flowed out of the river channel through the breaches and over the | 
levees, river stage exceeded maximum of 70-year record, at Senoshita gaging station, in | 
Kurume City, located about 25 km usptream from its outlet to the sea. | 

The flood had obviously its immediate cause in an extraordinarily heavy rainfall. At 
first thought, it was likely presumable that its peak stage might be raised appreciably, | 
reflecting the effect of overcutting of woods in the river basin, because there is the greatest 
coal-producing area of our country in northern Kyushu, which has been supplied with | 
mine timbers almost exclusively by the forests in this watershed. But the fact did not bring | 
the presumption to pass: the forest on the basin of the Oyama River that is one of two 
major tributaries to the Upper Chikugo River and shares about half of the total drainage 

area, has been conserved in so good conditions that it can be rated one of the best tree 
forests of this country in terms of forest management, in spite of the fact that there whs a | 
remarkable increase in timber production since the outbreak of the war. This has had probably | 
certain relation to the comparatively lower peak stage of the upper reaches: about 85akm | 
upstream from the river mouth, the gaging station Kuma in Hita plain recorded in the 
1953 flood only the third highest water level among those of the preceding 70 years. The 
highest recorded there was that of the 1889 flood which was disastrous and quite historic. 
In consequence of ravages by the 1889 flood, the Japanese Government had to conduct 
flood-control works on the major rivers under the auspices of the Government. The Chikugo 
River is one of the three rivers on which modern flood-control projects were thus put in 
operation in the earliest time, or in 1896. 

An attempt to compare the runoff conditions of the two major floods of 1889 and — 
1953 was failed mainly due to lack of the hydrological data available and to the difference — 
of accuracies among them. 

In 1924, Mr. Miguma Ueno, hydrometeorologist io the Oguni Forest Experiment 
Station of the Ministry of Agriculture and Forestry, published a method of forecasting 
flood stage at Senoshita making use of precipitation at Oguni in upper headwaters. This 
method was deduced from the statistics of the data obtained during a preceding decade, 
and is still put in practice by the proposer himself. Nevertheless, he has had, in applying 
the method, to adopt a shorter period of rainfall than originally designed, otherwise the 
results would have disagreed with the reality in appreciable amounts. This means that the 
same height of water stage as in 1920’s is today to be expected to occur with a lesser amount 
of precipitation in a shorter period. 

In the following chapters will be shown statistical analyses of the contribution to this 
change in flood features in the following two aspects, namely the runoff conditions in 
headwaters and the draining conditions of river channel. 

If the complex phenomenon of flood water movement in river channel has been 
adequately studied we might be able to treat analytically the change in flood feature produced 
gradually over a number of years, provided, indeed, more detailed hydrological data were 
available. In this regard, a comparison will be shown in this paper among the shapes of 
stage hydrographs which we have constructed for the major floods occurred during a period 
of 40 years on this river. 
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_ 2, Gage Reading at Senoshita in Relation to Precipitation at Oguni 


In order to inquire into the trend of relation between storm rainfall and storm runoff, 
we have adopted, as to precipitation data, those obtained by the Oguni Forest Experiment 
Station. According to a study made by the Central Meteorological Observatory, Oguni 
can well represent whole area of the upper river basin with respect either to annual 


_ precipitation or to storm rainfall occurring in the rainy season from June to July. Fortunately, 
_ all the records of precipitation prepared by this station, since it started observation works 


in 1914, have been preserved in satisfactory condition. 
Out of these records those precipitations were chosen which exceeded 50 mm during 
a period less than 10 hours. They were, next, classified into three chronological groups, 


_ corresponding to the periods 1914-1926, 1927-1939, and 1940-1952, together with the 
| consequent peak stages measured at Senoshita. It may be necessary to mention about the 
_ selection of precipitation. Mr. Ueno treated, in formulating flood forecasting, of those storm 


precipitations measured at Mori on the Kusu River, another major tributary to the Chikugo 
River, which exceeded 40 mm during a period less than 10 hours; and he introduced a concept 
of «base level» for a flood period; it was the stage at Senoshita at the moment when the 
precipitation had just exceeded the limit. Thus, he intended to forecast the height of stage 
at Senoshita above the «base level» by means of the height of precipitation that is necessarily 
equal to or more than 40 mm. 

After the model of this procedure, we treated, in this paper, of the cases of storm rainfall 
in which precipitation exceeds 50 mm measured at Oguni during a period less than 10 hours; 
we defined the «base level» at Senoshita as one at the moment when the rainfall has just 
exceeded the limit. The «base levels» corresponding to the cases thus selected were grouped 
into five classes with respect to magnitude, namely into the classes below 2.00 m, 2.01-3.30 m, 
3.31-4.60 m, 4.61-5.90 m, and over 5.91 m. Numbers of the cases entering in each class are 
shown in percentage in Table 1 where they are, at the same time, classified into three groups 
of period, as mentioned above. The table shows a tendency for the frequency distribution 
of base level to shift toward higher level with the lapse of time. 


TABLE 1 


Distribution of the «base level» at Senoshita 


Year | 


; %, I, yy, 
Gage Height ie 1914-26 1927-39 1940-52 
\ =f 
| 

<— 2.00 ™ 62.5 50.0 16.5 
2.01-3.30 32.5 38.5 66.5 
3.31-4.60 | 5.0 LES 11.5 
4.61-5.90 10) 0 Se 

Total number of Storms | 43 26 18 


Such tendency is apparently inconsistent with the idea of «base level». For, it was 
meant of river stage at Senoshita to have not yet been affected by the storm rainfall at the 
moment when the corresponding base level is determined. Hence, it may be considered that 
the tendency rather proves certain influence of the storm upon the base level. 

Next, the rise height of peak stage was defined as the height above the base level. 
Frequency distribution of the rise of peak stage for each of the three periods was calculated 
in percentage, as shown in Table 2. Maximum frequency of more than 30 per cent falls under 
the range 2.0-2.5 m in the first two periods. Nevertheless, it falls under the range with lesser 


rise of peak stage, 1.0-1.5 m in the last period. 


TABLE 2 


Distribution of the rise height at Senoshita 


s Year Us WA Ye 
Rise Height  \ 1914-26 1927-39 1940-52 
AS | 
0.5-1.0 ™ 11.6 eS — 
1.0-1.5 9.3 — 833) 
1.5-2.0 11.6 19.2 11.1 
2.0-2.5 Si? 30.8 16.7 
2.5-3.0 14.0 26.9 16.7 
3.0-3.5 11.6 Tell! 11.1 
3.5-4.0 4.7 3.8 5.6 
4.0-4.5 — —_— 5.6 


3. Time Required for Flood Water to Reach Senoshita 


To detect the change in the time required for flood water to reach Senoshita, it was 
necessary to find some appropriate parameter. In this paper, it was adopted for convenience 
the period of time between the moment when the precipitation at Oguni exceeds the limiting 
amount of 50 mm and that at which the river reaches peak stage at Senoshita. Percentage 
frequency of the time required is tabulated for each of the three periods. In Table 3 a time 
trend is evidently perceived for the frequency distribution to shift toward shorter time. 
60 per cent in approximate figures fall in the first period under the range 14-17 hours, in the 
second period under 10-15 hours, and in the last period under 10-13 hours. 


TABLE 3 
Percentage frequency of the time required for flood water to reach Sencshita 
<= - = ~ - 
~< Year We Va Y, 
Time in hr. NX 1914-26 1927-39 1940-52 
aN. | 
\ | 
8,9 5.6 — 6.1 
10,11 14.1 11.4 24.2 
ATS 9.9 31.8 36.4 
14,15 29.6 34.1 Dien 
16,17 16.9 6.8 Oat 
18,19 9.9 6.8 = 
20,21 Iles) 4.5 “a 3.0 
228 2.8 4.5 Ss 
TABLE 4 


Frequency of the high water at Senoshita 


; The numbers of high water with peak stages higher than 
Period 
4.50 m 5.00 m 5.50 m 6.00 m 6.50 m 
——————— 

1884-1893 16 15 10 7 5 
1894-1903 10 9 2 2 1 
1904-1913 16 14 8 4 1 
1914-1923 33 26 14 9 it 
1924-1933 22 11 5 2 0) 
1934-1943 30 18 11 6 2) 
1944-1953 30 21 a) 12 a 
Total 157 114 67 42 17 
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4. Flood Frequency at Senoshita 


A fairly complete set of gage-height records for the preceding seven decades was 
available for our study. The diagram in Fig. 1 constructed from the records shows frequency 
of high water since 1884. In it appears a recent trend of comparatively higher peak stages 
visiting frequently. Table 4, rearranged from the diagram, shows indeed the same effect. 
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Fig. 1 
Frequency of high water at Senoshita since 1884. 


5. Rising and Falling Rate of River Stage at Senoshita during Flood Period 


The time required for river stage to rise or fall every one meter during each flood period 
was determined from the records of flood-stage measurement at Senoshita. Results obtained 
were averaged after the sorting into divisions with respect to gage height and time period; 
as shown in Table 5. In spite of some fluctuations, the table suggests a trend of flood 
hydrograph deforming gradually with the lapse of time. 


TABLE 5 


Average time required for high water to rise or fall every successive one meter at Senoshita 


Time required to rise Time required to fall 
between two levels, -in hr. between two levels, in hr. 
Period 


D5- StS mS 524,59 425-5010 029-5. et: -4.5) 410-3. Desa 20 
a 


1884-1893 4.50 WD 10.57 11.40 20.75 19.00 19.00 
1894-1903 1.50 4.75 12.00 16.00 13.00 OD Alesis} 
1904-1913 71,3) B17 5.00 23.00 WGI) 17.00 
1914-1923 3.64 4.24 6.70 14.60 13.70 12.70 
1924-1933 3.50 5.67 D595 
1934-1943 4.96 4.90 12.50 12.10 12.93 
1944-1953 Syalh/ 3.03 2.78 4.50 7.50 10.00 10.97 


6. Time Required for Flood Peak to Travel from Kuma to Senoshita 


In order to detect the change in flow characteristics of flood in the river course from 
Kuma to Senoshita, the time of travel of individual floods was determined. The term used 
here refers to the elapsed time between the occurrence of a crest at Kuma and the 
corresponding crest at Senoshita. 129 cases of flood were used for the study using records 
obtained since 1917. They were divided into three groups with respect to period of time, 
such as 1917-1926, 1927-1939, and 1940-1952. For each of the groups, the results obtained 
were arranged for frequency distribution of the travel time, as shown in Table 6, 


TABLE 6 


Percentage frequency of the time of travel from Kuma to Senoshita 


oS 
Period > rs 0 a 
Time in hr. 1917-26 1927-39 1940-52 
\ 
1,2 — —= 2.2 
3.4 3.2 3.9 8.9 
3,6 6.5 19.6 46.7 
7.8 32.3 41.2 22.2 
9.10 38.7 19.6 44 
11,12 12.9 8 a4 
13,14 32 3.9 8.9 
15,16 3.2 — 2.2 


The table shows obviously the change in flow characteristics of flood : the most frequent 
travel time altered from 9-10 hours to 5-6 hours during the years from 1917 up to 1952. 


7. Runoff Conditions of Drainage Basin of Chikugo River 


It is not easy to treat property with the change in runoff conditions that might have 
suffered a drainage basin, even if it is not necessary but to detect its occurrence. For the 
study on this problem, the hydrological data of low flow were used. A series of them was 
consisted of mean monthly water levels at Kuma for October during the period 1924-1952; 
and another, of monthly rainfalls at Oguni for October as well as for several months before 
October, during the same period. The period was divided, for the comparison of runoff 
conditions, into two, somewhat overlapped terms: 1924-1945 and 1943-1952. Correlation 
coefficients calculated from the two series of data, however, did not make to suppose any 
distinctive change in runoff conditions which would have suffered the drainage basin. And 
yet, it must be mentioned here, that in the second period higher correlation was observed 
between mean-water level for October and monthly rainfall for the same month. This can 
probably mean certain reduction in water-reserving capacity of the watershed and, necessarily, 
certain increase in peak runoff in recent years. 


8. Aggradation and Degradation of River-bed 


As is usual, it was impossible to access any direct and reliable record on aggradation and 
degradation of the river-bed. A clue to the problem is record on river stages in low-water 
season. In this paper we utilized the mean monthly water level for January in which fiuc- 
tuation of river stage is generally smaller than in other months. Fig. 2 shows its progress 
at Senoshita over 70 years. There has begun aggradation around 1938 and continued since 
then. The similar change was detected on the whole reach below Senoshita. On the other 
hand, the reach above Senoshita had continued degradation till about 1940 when it began 
to tend toward aggradation. On this reach, at the uppermost point of the alluvial plain of 
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Fig. 2 
The annual change of the mean stage on January at Senoshita. 


the Chikugo River, there is an old intake structure for irrigation, named Oishi Dam. This 
rubble-mound structure of more than 300 years old, had, it has been said, never received 
any substantial damage from floods. But it was destroyed considerably by the floed in question 
due to scouring of river-bed at its downstream foot. The damage may be ascribed to the 
general degradation on this reach, even if it had took part indirectly. 


9. Conclusion 


Concerning to the regime of precipitation over the Chikugo River basin, it must be 
mentioned that the existence of periodicity was evidently recognized. There are two distinctive 
periods of 3 and 4 years respectively. 

As to the amplitude of this periodical variation with year, it may be said on the whole 
that it did not suffer any noticeable change. This characteristics were properly considered, 
as far as the study in this paper was concerned. 

The contribution to the change in flood features was separately recognized in the two 
aspects: the runoff conditions in headwaters and draining conditions of river channel. 

The height of the «base level» for each flood had been appreciably increased. This will 
be attributed to the decreased time of travel through channel required by flood. In the study 
on frequency distribution of the height of peak stage referring to the base level, it was meant 
originally for direct consequence of the rainfall excess over the limit of 50 mm. The result 
for the first period from 1914 to 1926 satisfied the premise. However, it was not so for the 
remaining periods. In other words, after 1926 certain portion of the limiting rainfall of 50 mm 
affected the «base level». 

Therefore, if the subject were forecasting of peak stage from rainfall by a similar method 
as Mr. Ueno’s, different method of assuming «base level» should have been adopted in 
accordance with the change in runoff features. That is, in the second and the third periods, 
lower base level should have been assumed than in the first period. 

Progressive shortening of the time of travel of flood water in river channel was 
recognized. Also recognized were the changes in the relation between the rainfall at Oguni 
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and the peak stage at Senoshita, as well as in the relation between the concordant peak stages 
both at Kuma and Senoshita. 

Increase in the frequency of flood of the same magnitude was detected. The trend may 
be explained by the facts just described. 

As to the general change in the profile of river-bed, evidences were found of the 
degradation on the reach above Senoshita and the aggradation proceeding upstream from 
the river mouth. The reach on which the aggradation has progressed is affected, indeed, 
by tide. These alterations in the profile of river-bed are, by and large, ascribed to river- 
improvement works such as, confining of flood water by levees, separation of retardation 
basins from river, and channel-rectification by means of cut-offs. 

The change in flood features over a long period of time has been thus detected in its 
several aspects, namely the height of peak stage at Senoshita, the number of floods, the time 
required for flood to reach Senoshita, the time of travel of flood water through channel, 
the rate at which flood stage rises and falls. We consider that the alterations appeared in 
each of the aspects should be ultimately ascribed as a whole to human activities applied 
directly on the river aiming to prevent inundation. 

Probably one can hardly to offer an analysis of the trend in the regime of flood runoff. 
Movement of flood water in a river channel is conditioned by characteristics of the channel 
itself and the channel changes with the movement of flood. So, the regime of flood runoff 
should be considered as a result of interaction of the flood movement and the channel 
configuration. In this connection, we consider, maximum possible rate of flood discharge 
on a river cannot be invariable, particularly in the case when human activities are applied 
to the river. It cannot be predicted justifiably by means of statistical analysis of historical 
records. But one can foresee statistically only near future, provided that one applies the 
method after analyzing physical meanings of the data with the help of other related data. 
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A METHOD OF PREVISION OF THE RIVER DISCHARGE 
BY MEANS OF A RAINFALL MODEL 


by 
Masami SUGAWARA and Fumiyuki MARUYAMA 


In this paper, the authors intend to develop the unit hydrograph method which is 
generally formulated as 


00 
yO= f xX@—DK@ax a) 


where X (ft) denotes the rainfall intensity changing with time, Y (f) the amount of river 
discharge, and K (¢) the unit hydrograph. Of this form, an attempt has been made to 
present a functional form of K (4) so as 

a) to give Y (t) agreeing well with data actually observed, 

b) to be explainable physically, 

c) to make the numerical calculation of (1) with ease, and 

d) to make the calculating process simple. 

By the method of trial and error, somewhat complicated formula which contains non- 
linear operation to estimate the runoff from rainfall is used in all cases. But in developing 
the method we shall start from the fundamental formula such as 


K (t) = Ae—*# | 


00 2 

rou X ¢— 2) he de ( @) 
0 

In order to understand the formula (2) physically, we can provide a simple mechanism 

that is shown in Fig. 1. A capillary tube C is attached to a vessel V which is filled with water 


x (t) 


s 


PAGS) 
Fig. 1 


The water flows out from C with the velocity proportional to depth h. Accordingly without 
any addition of water it flows out at a rate expressed by an exponential function. Therefore, 
it is easily seen that, pouring water into the vessel V at the rate of X (f) results in the flow 
from C with velocity Y (#) expressed by the formula (2), where A is a constant depending 
on the cross sectional area of vessel V, the internal diameter of capillary tube C and the 
length of C. We actually tested this simple device, and confirmed these relationships. 
The formula (2) is not a convenient form to evaluate Y (t) when we have to deal with 
such an actual data as given at equal time interval; for the practical purpose, it is desirable 


to get an alternative formula of (2). 
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Since K (#) is an exponential function, it always diminishes by constant ratio, say r. 
at every instant of equal time interval. Then, in case the values of X(f) are given 
successively as 

ee eS X_2, X—], Xo, Xi, Xo; ah ape 


then, the runoff of the n-th interval is given by 


2 . 
Ya => Xn—i1—y) ¥* (3) 
1=0 
that implies the same thing as in (2). Sometimes it is convenient to employ half period T 
for r defined by 


T = log 3/logr 


where the equal time interval is taken as unit time. Then, runoff becomes one half after 
the time of T. In the case of the type (2), the half period T is expressed by 


T = — log 3/A. 


It was our first success that flood discharge of the River Kanna (catchment area is 
364 Km)” had been estimated by the formula (3), where T was assumed 2-3 hours 
(r = 0.7-~0.8), and the result was in good agreement with the observation. In the meantime, 
we have found that the estimated values were always greater than the actual ones and the 
difference was conspicuous especially in ordinary rain. This fact indicates that the considerable 
part of rain may infiltrate and be stored in the ground and does not flow out rapidly. We 
revised the formula, therefore, so as to represent the function of a system in which about 
50% of rainfall flows out rapidly (T = 23 days), while the remaining part flows slowly as 
the base flow, and the total runoff is the sum of these components. 

Analysing the monthly discharge of the River Naka and the River Kuma, we found 
that the base flow was also subject to an exponential type mechanism whose half period 
is about a month. 

A number of cases which we have hitherto encountered suggests us a hypothesis that 
the runoff could be expressed by the sum of several exponential components each having 
different characteristic half period. From the theoretical point of view we could expect the 
same conclusion, because the change of the level of ground water was generally represented 
by the partial differential equation of parabolic type such as the equation of conduction of 
heat. 

In order to confirm the above hypothesis we took up many cases applying many com- 
binations of exponential types as above mentioned. For example, in estimating the flood 
runoff of the River Takara (catchment area = 19 km”), we assumed 5 components, namely 
underground flow, interflow, and 3 flood flows with different half periods. In this case, as 
the rain becomes heavier the components of short half period gradually predominate, and 
this fact implies that these components are not combined by simple summation. The 
mechanism explaining this case is shown in Fig. 2, where the total amourit of precipitation 
was distributed in 5 vessels having different half periods with certain rules depending on the 
depth and the accumulated precipitation. 


base inter- the lst! the 2nd nee 354 
? Foo flood flood 
lon ae Pe fiona Badia 
Fig. 2 
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The above noted system is considerably complicated, and in case of its application to 
a river having a larger catchment area, rathcr overestimated value is given. In relation to 
this fact, we have to take the accuracy of data into consideration. The uniformity of 
hydrological condition may not hold strictly for a larger catchment area, and, as a result, 
mean depth of precipitation gives uncertain value. Moreover, there may be some limits for 
the accuracy of observational data. Therefore, some simpler mechanisms with fewer 
parameters are desirable. 

So far as the purpose of estimating runoff is concerned with flood forecasting, base 
flow and interflow may be omitted from calculation, because they are only a part of total 
flood flow and may be considered as a deficiency. Under this consideration we estimated 
the flood flow of the River Kitakami, where two flood components of T = 23 and 2 hours 
were assumed to get 60% and 35% of precipitation respectively. Though the second flood 
component of T = 2 hours was a main factor to the total runoff, it did not start functioning 
until the accumulated precipitation reached 30 mm. In this system, thus, 5 °% of the total 
precipitation and initial 30 mm were considered as the deficiency. This method was applied 
to the flood of the River Kinu as well as the River Kitakami with the satisfactory estimation 


T = 23 hours T = 2hours 
Fig. 3 


Fig. 3 shows this mechanism schematically, where a capillary tube was attached to the 
vessel V, at a point somewhat higher than the bottom level so as to store the inital rainfall 
of 30 mm in the bottom of vessel. 

In the relation between daily precipitation and daily runoff, base flow and interflow 
become dominant, contrary to the case of flood. We can notice the fact that after a long 
drought the runoff is affected scarcely by precipitation even as much as 10 mm, but in rainy 
season only 1 mm of precipitation may affects the interflow. This phenomenon may be 
understood by the mechanism shown in Fig. 4. At first, the rainwater falling into V, flows 
out from the bottom capillary tube to be stored as ground water, which, in turn, flows out 
as a base flow by the mechanism of exponential type with a long half period. And when V, 
is nearly empty, after a long drought, then the initial rain becomes only ground waiter. But 


rain 
V, 
Ve 
inter- 
flow 
Z Scouse 
base 
y tlow 
Fig. 4 


after V, is filled up, further rainfall will cause overflow from V, into Vy representing the 
interflow. 

This mechanism was adopted to estimate the daily runoff due to the daily rainfall in 
the River Koza (catchment area 104 km®) and the detail of the system is illustrated in Fig. 5, 
where T, = Ty = 2 days (r = 0.7), V, is to be filled up by 15 mm of train and Vy by 45 mm 
(the interflow being 6.8 mm/day), Ts, the half period of flood flow is 15 hours and the half 
period of the base flow is a month. 


[x Fo% x 50% 


& base flow 


Fig. 5 


Changing the parameters adequately, the same method was found to be applicable 
in estimating the daily flow of the River Kizu (catchment area 1456 km?). 

Now, we may consider another mechanism shown in Fig. 6 where V, and V, of Fig. 4 
are fused into one vessel. There is no significant difference between mechanisms of Fig. 4 
and Fig. 6, as the half period T, of V, is fairy longer than T, of V,. The mechanism of Fig. 6, 
however, is convenient to explain the fact that interflow is not seen after a long drought 
until the initial rainfall reaches about 10 mm, but increases with continuing rainfall. 


a) b> 


Fig. 6 


For the River Kitakami where the system shown in Fig. 3 is, as stated above, apt to 
give overestimated value for smaller flood, the system of Fig. 4 or Fig. 6 is applicable. 

The mechanism of Fig. 7, a slightly modified type of Fig. 6, was employed to estimate the 
flood runoff of the River Katsura. In this system, the first flood flow of T = 12 hours is the 
main component of the total flow until the precipitation attains nearly 100 mm resulting 
in the small flood of about 1 mm/hour. When the rainfall excesses about 150 mm, the 
second flood flow of T = 4 hours begins and induces the real flood. By means of the system 
of Fig. 7, we could estimate a number of flood flow ranging from 2 to 15 mm/hour success- 
fully. For example, the flood of the River Kinu was estimated with modified parameters. 

In the case of the system of Fig. 7, after the rain has ceased the mode of total runoff 
takes always a modified exponential type in which the half period increases step by step, 


thus developping the hydrograph on semilogarithmic paper as a continuation of broken 
lines as shown in Fig. 8. 
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It seems undesirable that the theoretical curve of hydrograph shows such breaking point, 
but in the actual case we can usually find such discontinuous point in diminishing rate. 
_ Of course, if desired, we might use the combination type of Fig. 4 and Fig. 6 such as shown 
in Fig. 9 in order to avoid such discontinuity on the hydrograph. 


y 


Fig. 9 Fig. 10 

The type of Fig. 7 will be recommended to estimate the runoff from a basin with approx. 
1000 km? drainage area such as the Rivers Kizu, Katsura and Kinu, but, for the smaller 
area as the River Takara, more complicated mechanism is inevitable. For example, such a 
mechanism as shown in Fig. 10 that is obtained by the superposition of Fig. 6 type, should 
be considered in order to explain the case that the rapid component of fiood appears by 
the heavy rain even though its total amount remains small; the rain falls in V1 at first, and 
then it goes to the lower vessels without overflowing from V, by ordinary rainfall, but the 
water of heavy rain overflows from V, going into V,’ and then flood begins. Thus these 
vessels from top to bottom control the second flood flow, the first flood fiow, interflow 
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Fig. 11 


and the base flow in order, and the small quantity of rain is subject to a transformation step 
by step till it becomes runoff. 
If rain X (A) is transformed by two steps to Y, (t) by the forms 


00 
vi@= f X@—DmemMtas 
0 
00 
¥:O= f) ¥i@—Dhve Wheres 
0 
then, the combined effect can be written as follows, 


00 
=o | X ¢— OK Gs 


where 
Pqo) a eae (e — dat — e — Mt) A de 
Ai — 22 
ee A=)1 =)a 
An example of K (#) is seen in Fig. 11, and generally we can well represent the unit 
hydrograph by this form. Moreover, the transformation - 


K (f) = (a) + a, t + ae ft) e = 
is realized by the mechanism of Fig. 12. Accordingly, the mechanism for every unit hydrograph 
can be represented by our vessel mechanism. i 
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Fig. 12 
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COMPARISON OF MEASURED STORM WATER RUN-OFF 

IN AN INTERMITTENT RIVER (WADI) NEAR JERUSALEM 
WITH COMPUTED WATER SURPLUS 

BASED UPON CLIMATOLOGICAL DATA FROM JERUSALEM 


by 


N. ROSENAN 
(Israel Meteorological Service) 


Abstract 


Data of the water surplus and the run-off according to Thornthwaite’s (1948) 
book-keeping method are being computed month-by-month and annually for the period 
for which storm-water run-off data are available for the intermittently flowing Nahal Shoreq 
near Jerusalem (recorded during a total of 20 years of measuremens). A high correlation 
between the annual amounts of computed water surplus (run-off) and measured storm 
water run-off (0.96) was found, when two years of high rainfall (out of 20) were discarded. 
The relation of measured storm water (= total! surface) run-off to computed total run-off 
(surface and underground) was found to be 1/6 approximately, for annua! amounts. The 
Jerusalem results are compared with other catchments in Israel, and the requirements for 
a satisfactory application of the computational method are indicated. 

In an appendix the statistical characteristics of data concerning the first overflow of 
a periodic spring near Jerusalem in every rainy season during the period of record 1860/61 
to 1913/14 are elaborated and compared with characteristics of the dates of occurrence 
of storm water flow in Nahal Shoreq and climatologically computed dates for the beginning 
of run-off at Jerusalem. 


Introduction 


The Jerusalem hills, as most of the hills of Palestine, form a limestone terrain, the 
hydrological pattern of which is typical of Karstic areas. Surface run-off is restricted to the 
rainy season (November-March), when occasional floods occur in the wadis. During the 
rest of the year they are dry. At Motsa, about 5 km west of Jerusalem, at a measuring site 
equipped with an automatic water level recorder, surface run-off from the catchment area 
above this site has been measured continuously from the hydrological year 1935/36, with 
the exception of the year 1947/48. During this year no observations could be taken owing 
to the local state of war. This is one of the longest hydrometic records available in this country. 
The catchment area above the measuring site at Motsa covers 74 square kilometres of elevated 
plateaus with wide valleys and smooth hills in its major part and deeply incised valleys near 
the measuring site, which is at an elevation of 550m above M.S. L. The highest point of 
the catchment is 885 m above M.S. L., whereas its mean altitude is 750m approx. The 
Southern part of the catchment area borders on the outskirts of Jerusalem, and climatic 
conditions at Jerusalem may be regarded as representative of those of the catchment as 
a whole (Fig. 1). 

In the course of endeavours to assess the amount of total run-off (surface and under- 
ground) by means of its computation from climatic data, it occurred to the present writer 
that a comparison between values for total run-off and measured data for surface run-off 
from a fairly long series of records might give some hints about the relation between surface 
and underground run-off in single years and on the average. The data from the Motsa 
measuring site and climatic information for the same period for Jerusalem offered a good 


opportunity for study. 


Procedure 


For the computation of values of the total run-off for each hydrological year from 
Jerusalem Thornthwaite’s book-keeping method (7) was used, and the term «Water Surplus» 
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taken as representing total run-off on an annual basis. Data for potential evapo-transpiration, 
which is the decisive value in the computation of total run-off, in addition to precipitation, 
were not computed on the base of the formula proposed by Thornthwaite. Instead, data from 
a Piche evaporimeter, uniformly multiplied by a correction factor of 0.6 were used. This 
was done owing to the experience gained elsewhere (2) that, for winter conditions, values 
computed by means of the Thornthwaite formula are generally too small. On the other hand, 
comparisons made at Sede Nahum, near the town of Beit Shean, Israel, between evaporation 
from a freely exposed tank of 10 square metres’ surface and one metre deep with the 
rim at ground level, and a Piche evaporimeter exposed in a standard meteorological 
screen, resulted in an almost uniform factor of 0.6. As it may be assumed, that potential 
evapotranspiration from the various stages of natural vegetation during winter may be 
more or less equal to the evaporation from a large tank, which is nearly equivalent to the 
evaporation of a large open water surface, data from a Piche evaporimeter at Jerusalem, 
exposed in a standard meteorological screen, multiplied by the correction factor of 0.6 
were used in the present investigation as «potential evapotranspiration» for Jerusalem. 
Evaporation data were taken from the records of similarly exposed roof stations in the centre 
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of the city, whereas all rainfall data were taken from or reduced to the values of a station 
in the centre of the city with a record of almost 60 years. 

Hydrometric data were taken from the Yearbooks of the Government Hydrological 
Service (?) or, where not yet published, supplied from the archives of this Service. 


Results 


Table 1 shows the data compared for the individual years. In addition to computed 
total run-off for Jerusalem and measured surface run-off for Motsa (in m*® and cm), the amount 
of precipitation for Jerusalem, and the surface run-off as a fraction of total run-off are given. 
During the 20 years of record, there was no surface run-off at Motsa during two hydrological 
years, and also the computed total runoff of Jerusalem was nil for these same years. For 
the remaining 18 years, when measurable runoff occurred at Motsa, the computed runoff 
for Jerusalem was nil only once. At all other occasions the Motsa runoff formed a certain 
fraction of the total runoff computed from Jerusalem data, ranging from 0.05 to 0.35, with 
a median value of 0.15. Although there is a certain dependance of the relation between Motsa 
surface runoff and Jerusalem total runoff from the magnitude of the runoff, there exists 
a high correlation between the computed total runoff and the measured surface runoff, 
the correlation coefficient being 0.87. If two years of large runoff, 1944/45 and 1951/52 
(one ranging on top of the list of computed total runoff, the other on top of that of measured 
surface runoff) are omitted, the correlation coefficient rises to 0.96. The regression equation 
for this correlation is: 

Y= 01184x = 074, 


were X: computed total runoff Jerusalem, and Y: surface runoff Motsa, both in cm. A 


TABLE 1 


Comparison of hydrometric data of surface runoff at Motsa with climatologically computed 
total runoff (surface plus sub-surface) based on Jerusalem data. for the hydrological years 
1935/36-1955/56 


Hydro- : 

logical Jerusalem Motsa _ Surface Runoff (Motsa) 
Year Precipitation Total Runoff Surface Runoff Total Runoff (Jerusalem) 

(cm) (cm) (108m?) (cm) 
1935/36 38.9 eS) 43 0.1 0.08 
1936/37 63.9 25.6 4370 6.0 0.23 
1937/38 65.1 31.5 4640 6.3 0.20 
1938/39 67.2 28.0 3010 4.1 0.15 
1939/40 55.6 19.5 2340 32 0.16 
1940/41 56.9 127) 941 1.3. 0.10 
1941/42 76.9 42.2 5750 7.8 0.18 
1942/43 77.9 33.0 4680 6.3 0.19 
1943/44 49.3 13.6 1070 1.4 0.10 
1944/45 82.6 46.8 4410 6.0 0.13 
1945/46 53.0 9.7 390 0.5 0.05 
1946/47 31.1 — — = x 
1947/48 56.7 BIH <4 x x 
1948/49 88.8 42.0 5180 7.0 0.17 
1949/50 54.5 DEI 2280 B51 0.15 
1950/51 27.8 — — — XS 
1081/32 IPS 37.9 9890 13.4 0.35 
1952/53 pat) DP 2630 3.6 0.17 
1953/54 60.0 DDS 2479 3.4 0.15 
1954/55 36.5 — 32) 0.7 x 
1955/56 62.1 19.9 214) Ds 0.14 
Notes: — = nil 
x = not available. 
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comparison between annual rainfall at Jerusalem and the surface runoff at Motsa results in 
a correlation coefficient of 0.81 only, thus showing the advantage of using the computed 
total runoff as a meaus of assessing the surface runoff at Motsa, and not precipitation. 
A comparison between the squares of computed total runoff at Jerusalem and the measured 
surface runoff at Motsa yields a correlation coefficient of 0.82, thus again, not improving 
the relation found above. 

Table 2 shows monthly amounts of measured surface runoff at Motsa and the computed 
total runoff for Jerusalem during 20 years of observations; furthermore, the first is given 
as a fraction of the second. Out of 53 months with surface runoff at Motsa, for 45 months 
book-keeping method also indicated that total runoff should occur during the same period 
at Jerusalem. The ratio (Q) of Motsa as a fraction of Je1usalem varied for the pairs of data, 
from 0.03 to 0.73, with a median value at 0.15. Whereas the annual ratios were within the 
range of 0.10 to 0.20 in 75 per cent of all cases, the monthly ratios were within these limits 
only in 42 per cent of all cases. Table 2, furthermore, shows a decrease of the highest ratios 
on record from the beginning of the rainy season onward, which may be explained by a 
well known decrease of highest rainfall intensities with the progress of the rainy season. 


TABLE 2 
Monthly amounts of surface runoff at Motsa (cm) compared with computed total runoff 
Jerusalem 
Hydrological year |} November| December} January | February March April 
M 0.06 
1935/36 J 18} 
Q 0.05 
M 0.95 0.96 2.98 1.03 
1936/37 J 4.3 21eS 
Q x 0.22 0.14 x | 
M 0.86 4.12 1.29 
1937/38 J 7.6 20.1 3.8 
Q 0.11 0.21 0,34 
M 0.35 1.70 2.02 
1938/39 J 4.5 10.1 13.4 
Q 0.08 0.17 “0.17 
M 0.07 0.15 2.81 0.14 
1939/40 J — — 19.5 — 
Q x x 0.14 x is 
M 0.22 0.38 0.67 
1940/41 J 5.6 3.9 32 
Q 0.04 0.10 0.21 
M 4.15 1.46 0.20 1.97 
1941/42 J 19.2 6.2 Bo! 1325 
Q 0.22 0.24 0.06 0.15 
M 3.38 2.30 0.65 
1942/43 JF 12.1 9.1 11.8 
Q 0.28 0.25 0.06 
M i337) 0.08 
1943/44 J 13.6 — 
Q 0.10 x 
M ile t7/ 0.33 2.00 2.47 0 
1944/45 J 8.7 12 9.9 15.9 e7 
Q 0.13 0.03 0.20 0.16 K 
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TABLE 2 (continued) 


Monthly amounts of surface runoff at Motsa (cm) compared with computed total runoff 


Jerusalem 
Hydrological year | November} December | January | February March April 
M 0.53 
1945/46 J 9.7 
Q | 0.05 | 
| 
M 0.98 3.94 2.08 — 
1948/49 J 10.3 19.9 2)5) 3) 
Q | 0.10 0.20 0.22 x 
| 
M Ld Weyl 56 0.31 | 
1949/50 J 3.5) | es Weed, 
Q 0.35 0.12 0.67 
M 10.58 2.39 0.29 0.13 
1951/52 J 18.4 Holl 8.4 4.0 
Q 0.57 0.34 0.03 0.03 
M — 3555) 
1952/53 J Dal 19.1 
Q x 0.19 
M 0.32 1.07 0.09 1.88 
1953/54 J 2.8 9.9 0.2 9.4 
Q 0.11 0.11 0.45 0.20 
M 0.71 
1954/55 J eat 
Q x 
M 0.51 0.99 0.93 0.28 
1955/56 J 0.7 2.9 9.5 6.8 
Q 0.73 0.34 0.10 0.04 
| | Hydro- 
Nov. Dec. Jan. Feb. Mar. Apr. logical 
year 
No. of cases of 
measured runoff (M) 6 10 13 14 10 — 53 
No. of cases of com- 
puted runoff (J) 4 8 13 12 9 1 47 
No. of cases of 
coincidence (Q) 4 8 13 11 9 — 45 
Highest Q 0.73 0.57 0.45 0.25 0.34 x 0.73 
Median Q On2 O22 0.14 0.16 Ora x 0.15 
Lowest Q 0.08 0.03 0.10 0.03 0.03 x 0.03 
Note: — = nil. 
x = not available. ; : 
Q = Measured surface runoff (M) as fraction of computed total runoff (J). 
Conclusion 


The method shown here, viz. how surface (storm water) runoff can be assessed by means 
of a computational method based on meteorological data only, seems to lend itself well for 
practical use with regard to annual data. In the case of monthly data the scatter is too wide 
for yielding significant results by this method. But as for all purposes of hydrotechnical 
considerations concerned with the storage of stormwater runoff the annual amount is the 
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important datum, the method shown here may be of practical importance, primarily for the 
Motsa catchment itself. It has, however, to be borne in mind that certain of the assumptions, 
on which the computation of the total runoff of Jerusalem is based, may be not correct: 
First of all, as outlined by Thornthwaite (4) a day-by-day computation method should show 
more reliable results; secondly, the assumption of a maximum water holding capacity of 
the soil within the effective root zone of 10cm may or may not be true for the average 
conditions of the Motsa catchment area, or may be subject to change in the course of the 
rainy season; a third source of doubt is, of course, the application of Piche evaporimeter 
data reduced by a standard factor for potential evapotranspiration. It is likely that the reduc- 
tion factor derived from observations in a different climatic area may not be applicable for 
the Jerusalem area, 01 should be changed in the course of the rainy season. All these items 
need further investigation, as does the application of the method described here to other 
catchment areas. A catchment in the Carmel area, Nahal Teninim, has, for a period of 11 years, 
shown a correlation coefficient of 0.86 for a relation between measured surface (storm 
water) runoff and computed total runoff. Other catchments showed less promising results. 
It seems likely, that a certain degree of physiographic uniformity of the catchment and 
a continuous soil cover are needed for the success of the method described in this paper. 
It appears from the experience gained hitherto that better agreement is generally reached 
when the consideration of years with major floods is avoided, as in these cases different 
causes may interfere, as e.g. maximum infiltration rates. In addition, it is certainly important 
that there is sufficient climatic data for good coverage of the catchment area, and integrated 
rainfall and evaporation data for a catchment based on a number of stations may be preferable 
to basing the computation on data of a single station only. 


Appendix : Dates of first overflow of ’Ein Rogel near Jerusalem 1860/61-1913/14 


Together with an early publication on the climate of Jerusalem (°) the dates of overflow 
of Beer Ayfib well were published for the years 1860/61 to 1881/82. Further information is 
found in the original records of the meteorological station Jerusalem-Old City (English 
Mission Hospital) for the whole period of record 1860/61-1913/14. For the purpose of this 
note only the dates of first overflow are considered. 

°Ein Rogel (in Arabic: Beer Aytib, «Job’s well»), the «fuller’s spring», is situated at 
an elevation of 605m above M.S. L. at the bottom of the Qidron Valley, just below its 
junction with the valley of Hinnom. Its distance from the centre of the Old City is about 
one kilometre, and it is about 150 m below the main level of the Old City. It is a well, 33 m 
deep (6), with large fluctuations of the water level, 21 m to 24 m being indicated as normal 
depth down to water level. The well is known for its overflow after heavy rains, which event 
is regarded as a favourable sign of ample water supply in the coming summer. The overflow 
usually continues for one or several days, and may re-occur several times during one 
winter (5) (7) (8). . 

Table 3 shows the date of first overflow of every year between 1860/61 and 1913/14, 
together with the annual rainfall amount at Jerusalem (Old City) (9). Out of the 54 years 
of the series, 52 years show valid records. There were 10 years without overflow at "Ein Rogel, 
and 42 years with overflow. The ten cases of no overflow coincide with the ten years of lowest . 
annual rainfall of the whole series, with one exception (there was no overflow in 1901/02 
with 51 cm of rainfall, the 16th annual amount in the ascending order, and there was overflow 
in 1876/77 with 35 cm of rainfall, the 3rd annual amount from below). Otherwise the boundary 
between years with no overflow and those with overflow was between 45 and 47 cm of annual 
rainfall. The dates of first overflow are spread over 120 days, from 1 December to 30 Maich. 
There are 13 occurrences in December, 18 in January, 6 in February and 5 in March. A 
maximum of overflow dates occurs in the first decade of January, a second maximum in the 
third decade of January. The median date of the 42 cases of overflow in the 12/13 January. 
The median date of all 52 cases on record is 25 January, assuming that in a case of no overflow 
the «date of overflow» is later than the last date of oveiflow which 1eally occurred. 7 January 
is the median value of the first date of surface (storm water) runoff of the Motsa catchment 
of all 20 years on record. When computing the first date of runoff according to the 


82 


TABLE 3 
Dates of First Overflow of ’Ein Rogel near Jerusalem — 1860/61-1913/14 


Wears] O/f | 1/2 


Decade [eo | | 
186 Be renga Maen Pee. of) Ton: zoreninhers, « ATM ae 
56 62 | 59 52 42-1 49 64 | 69 | 63 32 
187 Pmnlotien on sil 610 ee aie et as 
sr ends. 48. WI} 68" fe 42). ("55 1100. Tad 4. 0 
188 »% 67: | 61 54e9 et dO 37 asa a4 anes 


aio gl Areal bec SS 4 OScetig OTe lw 43uwods 52 


Jive erAieel 1205.) -21 47a We BSAAWTZ he 40 81 
Thay Se eB? AG. che S20. leu FTIa | o804] 63 1052 hw SO 


190 alee malnsiy ly =a, aSuslect® lus ylin.58 coe ti0a latte 
BAN aSTe Nex 68i tlm 45 0479 alhna 83. lerA4 > | 063ccl Sto 54 
191 x | 31 | 97 | 


m@ | 57 | 55 | 43 


Notes: 1. The first line indicates the ordinal number of the date, 1 Dec. being 1 and 
31 March being 121. 
2. The second line indicates the annual amount of rainfall at Jerusalem Old City 
(in cm) (9). 
= no overflow; ~ = doubtful. 


Thornthwaite book-keeping method for Jerusalem-Old City and the period 1860/61-1913/14, 
the date of 11 January results. Furthermore, duiing the 20 yeais of Motsa observations there 
were five occasions of runoff earlier than the first date of overflow at "Ein Rogel, viz. 1 Decem- 
ber. It, therefore, may be inferred that the hydrological processes connected with the first 
overflow of “Ein Rogel, are not identical with those causing the first total runoff or the 
first surface runoff, viz. saturation of the root zone. This may be in conformity with the 
character of the well chamber, which is a cave with fissures in its walls (®). Thus at a certain 
stage of deep percolation of the rain water a syphoning mechanism may draw water into 
the well and cause a sudden overflow. Furthermore it may be seen from table 1 that the limit 
between the rainfall amount of years with no runoff and that of years with runoff at Motsa 
‘s between 31 and 36.5 cm, whereas the corresponding limit between years of no overflow 
and years with overflow at "Ein Rogel is between 45 and 47 cm. This again proves that the 
everflow of Ein Rogel is due to a different mechanism than the stormwater runoff at Motsa. 
YFhis annex has been added in order to show how climatic data can assist in the interpretation 
of hydrometric data, even when they consist of dates only. 
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FLOODS IN RELATION TO THE RIVER CHANNEL 
by 
Luna B. LEOPOLD and M. Gordon WOLMAN 


Abstract 


Among the rivers studied by us two broad types may be distinguished. Channels in the 
semi-arid areas scour at high discharges so that the bed lowers nearly as much as the water 
surface rises. Detailed data on the middle reaches of the Rio Grande in New Mexico during 
the spring floods of 1948 and 1952 indicate that the bed aggrades to nearly its pre-flood 
level as the flood recedes. Channel banks may move rapidly by undercutting during periods 
of scour and levees are liable to failure not from overtopping but by undercutting. 

In Connecticut, a sub-humid area, the repetitive processes of scour and fill in the 
semi-arid region were not demonstrated by the great floods of 1955. In a few reaches fresh 
sand was deposited over gravel beds subsequently to be removed by lower flows. Boulders 
four to six feet in diameter were moved in places over undisturbed beds of one-inch gravel. 
Channel widening occurred primarily in rivers in narrow valleys which confined the flow 
within the channel. Scour and deposition on flood plains adjacent to the rivers was irregular. 
Most deposits could be traced to local sources. In general, flood waters modified but did 
not vastly alter the prevailing configuration of the channel and structure of the flood plain 


General Statement 


The variety of climate and topographic relief existing in the United States provides 
a variety of river types and channel patterns. In the semi-arid West, the principal areas of 
water yield are in high mountains. Rivers emanating from the mountains flow through broad 
alluvial valleys or across high plateaus. These valleys and high plateaus are relatively arid 
and provide but little additional water to rivers flowing through them, but in summer, 
thunderstorms yield large amounts of erosion debris to the river channels. 

In contrast, the streams of the well-watered eastern United States tend to develop 
well defined flood plains which are comprised principally of uniform, fine-grained material. 
In nearly all minor streams the stream bed tends to be somewhat coarser grained than the 
material comprising the flood plain. Comparatively deep and narrow channels, often 
meandering, contrast with the ephemeral channels of the semi-arid West, commonly wide 
and sandy-floored. 

The relation of these contrasting types of channels to the passage of flood water is the 
subject of the present discussion. It is well known that the sandy-floored streams of the 
semi-arid West tend to scour during high stages to a much more marked degree than do the 
streams of the subhumid east. Though this difference obviously reflects textural differences 
in stream bed and bank materials, these textural differences themselves require explanation. 
(he types of materials characterizing the channel beds of streams in different climates imply 
the operation of subtle factors. In an attempt to gain some insight into the processes involved 
in alluvial morphology, some observations on stream bed changes imposed by flood-waters 


will be presented. 


The Rio Grande as an Example from the Semi-arid Environment 


The Rio Grande in New Mexico will be used as an example of a river in a semi-arid 
area. The river rises in mountainous country of southern Colorado (fig. 1), where annual 
precipitation probably exceeds 35 inches. The principal yield of water occurs during the 
spring snow-melt. After leaving the mountains the river flows alternately through deep canyons 
and broad valleys. The reach discussed here is about 200 miles long and includes that 
portion between Embudo and San Marcial, New Mexico. At Embudo, the stream emerges 
from a long, deep canyon and flows through a wide valley. At Otowi it again enters a canyon 
reach for 30 miles. In the remaining 150 miles the river flows through a broad structural 
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Fig. 1 
Geography of the Upper Rio Grande basin in New Mexico and Colorado. The reach 
discussed here is that between the gaging stations at Embudo and San Marcial. 


valley characterized by an annual rainfall of 8 to 15 inches. Nearly all tributaries entering 
in this reach are ephemeral, flowing only after summer thunderstorms. Local floods so 
produced are high in sediment, whereas the spring snow-melt flood brings but little debris 
into the upper portion of the reach. 


86 


The Middle Rio Grande valley was the object of considerable study between 1936 
und 1944 because of aggradation of the channel throughout most of its length (Happ, 1944, 
11948; Rittenhouse, 1944; Stevens, 1945). The greatest deposition was found to be in the 
vicinity of San Marcial, but marked deposition extended upstream to a point a short distance 
}pelow San Acacia and to a lesser extent over most of the 80 miles between San Acacia and 
rnalillo. Later studies, (Bureau of Reclamation, 1955 )indicate that for the period 1944-1953 
deposition was arrested or reversed over most of the reaches above San Acacia. Deposition 
has been continuously observed between San Acacia and San Marcial since 1936 or even 
arlier in some locations. - 

San Marcial is located a short distance upstream from Elephant Butte Reservoir. 
Ithough the reservoir has some influence on valley aggradation immediately upstream, 
studies of which the present paper is a part, lend support to the view that aggradation 
through the major portion of the valley between San Acacia and San Marcial is related only 
secondarily, if at all, to the construction of Elephant Butte Dam. 

The effect on the alluvial channel of the spring snow-melt flood can be seen in relation 
to storm flows during other parts of the year by examining observed changes in mean bed 
elevation at a given river cross section. Measurements made on or near the first day of 
peach month during the period 1941 to 1953 at Bernalillo have been used to portray the 
‘variation of mean bed elevation (fig. 2) This value, plotted on the ordinate and referenced 
{to an arbitrary datum, was computed for a given measurement by substracting mean depth 
from the water surface elevation. The spring flow usually occurs during May and June. 
\Figure 2 shows that in those months the river bed is usually scoured about a foot but returns 
(to approximately its pre-fiood level after the flood has passed. Values of highest daily discharge 
\for each year are written in figure 2. The amount of scour does not seem to be correlated 
Jyith the highest discharge for it can be seen that the scour in 1942 when the peak was 
120,700 cfs was not much different from that in 1945 when the peak was 10,500 cfs. In fact 
4a peak of only 2,800 cfs in 1953 was associated with more scour than occurred in several 
jother years when discharges were considerably larger. 


MAXIMUM DISCHARGE DURING YEAR, CFS 


> © 
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i2400 9,760 3,030 560 8,680 2,880 
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1948 1949 I950 1951 1952 1953 


BED ELEVATION, RIO GRANDE AT BERNALILLO, N. MEX. 


Fig. 2 : ' 
Variation of mean bed elevation of the channel of the Rio Grande at Bernalillo, N. Mex. 
from 1941 to 1953. 
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A general trend toward increasing bed elevation or aggradation can be seen in the figure, 
during the period 1942 to 1947, but from 1948 to 1953 bed elevation tended to fluctuat 
about a value of one foot on the ordinate scale. 

Summarizing, scour takes place during the passage of the snow-melt spring flood bie 
this scour is soon compensated by filling, generally before midsummer. Changes in mean 
bed elevation from month to month are sufficiently large that any long-term trend towar 
progressive aggradation cannot be discerned with surety in a period as short as the 12 year 
pictured in figure 2. 


The 1948 Spring Freshet in the Rio Grande 


For a more detailed examination of the effect of the snow-melt flood on an alluvial, 
channel, the period May 20 to June 20, 1948 will serve as an example. During this period, 
the discharge rose from 2,000 cfs to a peak of about 12,000 cfs late in May. A second peak, 
occurred 11 days later only slightly smaller than the first. By June 20 the flood had passed. 
Each station down the reach from Embudo to San Marcial experienced about the same, 
maximum discharge, and the flood wave passed downstream with practically no attenuation 
from channel storage. The peak took 5 days to pass from Embudo to San Marcial, about, 
200 miles. Tributaries entering this reach added practically no water during the month, 
under consideration. As in other spring floods, some water percolated into the channel, 
bed and bank and some was diverted by canal head-works for irrigation. 

The suspended sediment measurements showed that during flood, stations successively 
downstream experienced successively larger sediment quantities. There was some tributary. 
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Fig. 3 
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rontribution of sediment to the Rio Grande channel but the quantities were small compared 
vith amounts measured in the main river. This implies progressive pick-up of sediment 
irom the stream bed along the river downstream to San Acacia. Figure 3 shows the cumulated 
yuantities of load passing the various stations with time during the 1948 flood. The load 
bf the main Rio Grande at Embudo was added to the load contributed by its tributary, 
fhe Rio Chama at Chamita, to represent the total of the load introduced at the upstream 
tnd of the 200-mile reach. As can be seen in figure 3, this sum amounted to about 800,000 tons 
furing the month in question. At Otowi, the next station downstream, 1,200,000 tons passed 
juring the same period, indicating that 400,000 tons were picked up from the bed between 
the mouth of the Rio Grande and Otowi. Similarly, at the next downstream station, Ber- 
nalillo, a still larger amount passed. A further increment was added to the load between 
Bernalillo and Bernardo. At Bernardo, the load of the main river plus sediment introduced 
py the Rio Puerco was totaled 2,800,000, but downstream at San Acacia about 4,500,000 tons 
passed. However, in the 40 miles between San Acacia and San Marcial, nearly half of this 
juantity was deposited on the bed, for only 2,300,000 tons passed San Marcia[. In other 
words, the bed scoured progressively in the upper 160 miles and rapidly aggraded in the 
dower 40 miles. 

The degradation upstream and the deposition below San Acacia were accompanied 
iby characteristic patterns of change in specific hydraulic factors. The upstream stations 
where the flood resulted in some net bed degradation included Embudo, Otowi, Bernalillo, 
and San Acacia. This does not imply that all portions of this upper reach scoured uniformly. 
‘There was some net scour at each of the gaging stations mentioned but some portions of 
various reaches may have filled somewhat. The accumulated loads passing successively 
idownstream stations shown in figure 3 do imply a net scour in the reaches between the 
gaging stations. The pattern exhibited by the station at Otowi is generally typical and is 
‘presented in figure 4, which includes graphs of four parameters, each plotted against 
idischarge as abscissa. The discharge rose from a value of about 2,000 cfs to a peak of 
12,000 cfs, and the rising limb of the flood is indicated on each graph by arrows pointing 
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Changes in hydraulic parameters with discharge during passage of spring flood, 1948 at 
Otowi, N. Mex. This station experienced some net scour, 
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toward higher discharge. The falling stage is similarly shown by downward pointing arrows. 
The graph in the upper left of figure 4 shows the change of mean velocity with discharge, 
rising from about 5 feet per second to a value of 7 feet per second at peak discharge and then 
decreasing. Note that at a given discharge, say 5,000 cfs, the velocity on the rising stage 
was greater than on the falling stage. 
Depth also increased from 5 feet to about 12 feet at peak flow but, in contrast to velocity, 
the depth at 5,000 cfs was less on the rising than on the falling limb of the hydrograph. 
Stage or water surface elevation increased with discharge but there is no hysteresis 
in the graph, that is, the stage was equal on rising and falling limb at the same discharge. 
Bed elevation, computed by substracting mean depth from stage, decreased with 
increasing discharge. The bed scoured 4 feet as the discharge rose to its peak value, and in 
fact the bed scoured nearly the same number of feet as the water surface rose. But on the 
falling limb of the flood the bed elevation was lower than at the same discharge on the rising 
limb, and after the flood had passed, the bed had suffered a net scour of about one foot. 
The graph on the right side of figure 4 represents the relation of suspended sediment 


load to discharge during the passage of the flood. As is usual, the load increased somewhat | 


faster than discharge but it should be noted that at equal discharge, the load was greater 
on the rising than on the falling side on the flood hydrograph. 

Comparing rising with falling limb of the flood at the same discharge at Otowi, a large 
suspended load was associated with higher velocity, shallower depth, and equal water surface 
elevation. 
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A comparable set of graphs is presented in figure 5 for San Marcial, located in the 
downstream 40 miles characterized by net aggradation during the flood. The hysteresis loops 
of the graphs are reversed. The larger suspended load occurred on the falling rather than 
the rising limb of the flood. The falling stage at a given discharge, then, had a large load 
associated with higher velocity, shallower depth, and at this station, higher water surface 
elevation and considerably higher bed elevation. The greatest deposition on the bed occurred 
near the peak discharge when the load was greatest, but when simultaneously the velocity 
was highest. 

The change in velocity-depth relations in the Rio Grande channel from rising to falling 
limb of the flood appears to take place essentially without change in water surface slope. 
Some data on this point are available from special measurements of water surface elevation 
at 13 cross sections along a 3-mile reach near Bernalillo in 1952. Figure 6 presents profiles 
of water surface and bed on the rising limb (April 25) and on the falling limb (July 24) of 
the 1952 spring freshet. It can be seen that the flood passage scoured the bed and left it about 
a foot lower than its pre-flood elevation, and that this scour was nearly uniform and 
continuous through the whole measured reach. The figure shows that in general, water 
surface slope was similar before and after the flood, despite the degradation of the bed 
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Fig. 6 ‘ 
Longitudinal profiles of water surface and channel bed in a 3-mile reach near Bernalillo, 
N. Mex. Conditions before and after the spring flood of 1952 are shown. 


It is clear from consideration of any of the hydraulic formulae relating velocity to 
roughness, depth, and slope, that at the same discharge a decrease in velocity and an 
increase in depth at constant slope implies an increase in roughness of the channel. At all 
the stations in the upstream or degraded part of the reach the falling limb of the flood was 
thus associated with increased roughness and with a decrease in suspended sediment load. 
It is still impossible to say which is cause and which effect. This increase in roughness was 
associated not with increase in grain size of bed material, but rather with alteration of the 
configuration of the bed, presumably a change in form or nature of dunes and ripples. This 
observation is supported by analyses made of data obtained in 1952 at the Bernalillo cross 
sections but detailed discussion of these data is beyond the scope of the present paper. 

In the downstream or aggrading portion of the reach, at San Marcial, the same principle 
appears to hold, but in contrast to the degrading reach, the greater roughness and smaller 
sediment load occurred on the rising rather than the falling limb of the flood hydrograph. 
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The interpretation of these observations is far from complete both because of limitations 
of space and because of our lack of understanding. The introduction of sediment-free water 
into this alluvial reach results in pick-up of sediment from the bed, but despite an abundance 
of available sediment in sizes which can be moved, the same water some distance downstream 
continues to pick up more sediment even at the same discharge. Ou the rising stage this 
occurs through a long reach, 160 miles downstream, as the channel increases in width and 
decreases in slope. There is some evidence of a downstream decrease in bed material size 
but the data are meagre. At San Marcial the bed did scour during the rising flood but the 
water surface rose. In a few days near the highest discharge, the bed filled about 2 feet and 
the water surface elevation rose simultaneously 

Differences between rising and falling stage and between the reaches which degraded 
and aggraded are not understood. All that can be said at this time is that in a channel of given 
width and slope, each particular combination of suspended load, discharge, and particle 
size appears to result in a specific configuration of the stream bed which, through its effect 
on roughness, fixes the velocity-depth ratio. This, in turn, changes the ability to carry load. 
Because in such an alluvial channel the material available for transport is nearly unlimited, 
the various factors mutually adjust and give rise to the patterns of interrelation presented 
in the figures. 

There is a growing body of evidence to indicate that the pattern of a stream, that is to 
say, its plan view, is affected by changes in sediment load. Not enough is known about this 
phase of the problem to identify significant features. Variations in channel pattern along 
the length of the Rio Grande valley have not been studied. The Bureau of Reclamation, 
(1955) has found that in the upper portion of the Middle Valley, net channel scour is accom- 
panied by net aggradation of the flood plain within the levees. In the lowest portion both 
the channel and the flood plain have aggraded. In other words, the character of the river } 
in the upper valley is tending toward a well defined channel of relatively low width/depth 
ratio. These differences along the river length may, on further investigation, be found 
associated with different channel patterns and the movement of sediment load. 


Rivers in the Sub-Humid Environment During Moderate Floods 


The cyclical behavior described earlier has been observed in the data for several alluvial | 
rivers in the semi-arid West. Leopold and Maddock (1953) showed that the Colorado and 
San Juan Rivers behaved in a manner analogous to the Rio Grande just discussed. This | 
hysteresis in curves describing hydraulic changes on the rising and falling stages of an | 
individual flood is generally absent from data which we have studied for rivers in eastern | 
or sub-humid United States. In fact, one of the reasons such changes can be illustrated on | 
western rivers is the fact that these observed variations (shifting controls) require a large | 
number of current meter measurements to describe the shifts, On eastern rivers, controls 
at gaging stations tend to be much more stable and thus far fewer individual measurements | 
are required. 

The stability of hydraulic relations at a given river cross section on a typical river in | 
the sub-humid region is well illustrated by the data collected by the junior author on { 
Brandywine Creek in Pennsylvania; figure 7 shows the relations of discharge to width, 4 
depth, velocity, and other parameters at South Downingtown, a particular river section on 
the Brandywine (from Wolman, 1955, p. 12). The data were collected at various times in | 
the period 1951-52 and do not relate to one flood. They include both rising and falling stage 4 
samples, yet it is obvious that the relation of discharge to each parameter shown is quite ‘ 
stable. Each measurement was made at identically the same cross section; failure to use 
the identical section for successive measurements can be the source of annoying and yet } 
unimportant scatter in the graph. 

Despite the fact that a given discharge such a sub-humid stream can usually be expected 
to have a particular velocity, depth, width, and slope, and that these will be the same on 
falling as on rising limb of the flood, suspended load concentration is not as consistent as | 
the other factors. Relative to the alluvial streams of the West, of course, the values of 
suspended load are much lower for a given discharge in an Eastern river. Two examples of 
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Fig. 7 
‘hanges in hydraulic parameters with discharge in Brandywine Creek at South Downingtown, 
Pa. Data represent individual measurements during 1951 and 1952. 


ae changing sediment concentration during the passage of a flood are included in figure 8, 
‘randywine Creek at Wilmington, Del. (drainage area 314 sq. mi.) during flood rise of 
Aarch 23, 1950, and Scantic River at Broad Brook, Conn. (drainage area 98 sq. mi.) during 
eriod August 12-22, 1955. Both examples show some tendency for the suspended sediment 
oncentration to be larger on the rising than on the falling limb of the flood at a given 
ischarge, but this tendency is neither as consistent nor as marked as it is in the Western 
lluvial rivers. 

This difference cannot be explained with complete satisfaction. Certainly, one contri- 
utory cause is the abundance of loose, sandy, or silty alluvium in the Western channel 
1 contrast to the typical Eastern stream, the bed of which is relatively coarser if two drainage 
asins of equal size are compared. The distinction becomes less marked in larger basins; 
»me large rivers in the sub-humid East as well as numerous Coastal Plain streams, tend 
» alter their channels during flood in a manner somewhat analogous to the action of 
rid-climate streams. This can be seen in figure 9 which presents the changes in hydraulic 
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Fig. 8 
Changes in suspended sediment load Gunes individual floods; Brandywine Creek at Wil- 
mington, Del., March 23, 1950; Scantic River at Broad Brook, Conn., Aug. 12-22, 1955. 


factors during a flood passage in the Mississippi River at Mayersviile, Miss., January 12 
July 19, 1937 (Waterways Expt. Sta., 1939; data from table 11 and plates 5 to 9). 

Differences in reaction of different types of channels to flood passage must depend in| 
part on the immediate source of the sediment in transport, that is, whether it is largely} 
scoured locally from the stream bed, or whether it is originated during the flood from erosior’ 
of rills, minor streams, and headwater interstream areas. The former probably is characteristic! 
of the Rio Grande during the snow-melt floods in spring; whether the latter typifies streams 
such as the Brandywine and the Scantic is still conjectural. The source of sediment ir) 
transport during a flood is a subject needing detailed investigation, and is actually unde? 
study in a preliminary way by the authors. Closely allied to this problem is the origin anc 
history of the gravel commonly found in the channels of Eastern streams of drainage areas 
less than 200 square miles. Some work on this problem has already been done by Hack 
(1956) but much remains to be learned. 
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Fig. 9 
—hanges in hydraulic parameters with discharge during high water of Jan.-July, 1937 in 
Mississippi River at Mayersville, Miss. 


“fects of the Catastrophic Flood 


The stable relations of velocity, depth, width, and slope to discharge at a given cross 
section of a river in a sub-humid environment imply a relatively stable stream bed. Yet it 
is obvious that channel changes do occur; the existence of flood plains and other river- 
constructed features indicate that the river channel migrates widely in short periods of time, 
seologically speaking. The data discussed up to this point deal with moderate floods o1 
stages only slightly exceeding bankfull. It is logical, then, to ask whether the major changes 
in channel position and configuration occur during those infrequent events which might 
be called catastrophic floods. 

The hurricane rains and associated floods in August, 1955 in Connecticut provided 
1 truly exceptional opportunity to obtain data bearing on this question. Though rivers in 
Connecticut had experienced during the period of recorded history previous extreme floods 
ilso associated with hurricanes, the 1955 storm was in many areas so far in excess of previous 
securrences that some stations recorded discharges four times the previous maximum. 

Rains in Connecticut during August, 1955 totaled 23 inches at some stations, in an 
irea where the mean annual precipitation ranges from 40 to 55 inches. As much as 14 inches 
was recorded in two days. Despite this excessive rainfall, a field reconnaissance showed 
oractically no evidence of new erosion features even on hillsides of slope up to 40°. The 
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headwater areas are covered with a hardwood forest and apparently have high infiltration 
capacity. It is believed that much of the runoff may have taken place as subsurface flow, 
that is, rain water soaked into the ground, moved laterally and downhill in the upper part 
of the regolith but below the mantle of forest litter, and was delivered to stream channels 
as effluent seepage. Such a process delivered water to the channels at high enough rate to 
produce the maximum discharges of record. 

These observations suggest that sediment observed in the river channels must have com 
principally from local channel scour and from impingement of the high water against terraces 
and valley side walls. Indeed, there were areas where local scour and deposition were net 
only severe but spectacular, quite apart from the devastation to road and railroad fills ano 
other man-made features. Where large amounts of sand and gravel were deposited, the soured 
of the debris could, in nearly all instances, be shown to be glacial terraces or till deposite 
only a short distance upstream. These areas of extreme shifts in channel or scour and fils 
were, first concentrated in narrow, steep valleys, and second, local in extent (Wolman and 
Biler, 1956, in press). 

In contrast, the enormous areas of valley bottom inundated to depths up to 20 feet 
showed a surprisingly small percentage where deposition even of fine-grained sediment 
occurred. There were miles of valley bottom inundated to great depths where the only 
indication of flooding observable three weeks after the flood was the discoloration marking 
the high-water line on barns and houses. 

The amount of channel change resulting from the great flood can be ascertained from 
the records at several cross sections where the U. S. Geological Survey maintains cableways 
across river channels for stream gaging. These measurements from cableways provide cross 
section data before and after the flood at places essentially free from unnatural effects of 
bridges, piers, or other obstructions. Figure 10 presents some of these comparative cross 
sections, compiled by Wolman and Eiler (1956, in press) from Geological Survey data. 
Note the high-water levels shown on the drawing. The changes in channel are surprisingly 
minor in view of the extraordinary flood levels. In fact, in the Housatonic River at Fails 
Village (figure 10), the changes occurring between September and October, 1955 during a 
period of moderate flow, were of the same order as between 1953 and September, 1955, 
a period which included the great August flood. 

Of considerable interest was the evidence of very large boulders moved by flood waters 
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in some places. In some steep and rocky headwater channels, boulders as large as 9 feet in 
diameter are known to have been moved hundreds of feet. Yet the general form and aspect 
of many of the channels appeared unaltered. On the Farmington River near the mouth of 
Cherry Brook where the main river is about 100 feet wide and the water flowed 30 feet deep 
over the channel bed, boulders a couple of feet in diameter were moved despite the fact 
that cobbles, covering most of the stream bed, showed by their algae-covered upper surface 
that they were undisturbed. 

In general, then, studies of the great flood in Connecticut (for details see Wolman and 
Eiler, 1956) showed that scour and deposition on flood plains were local in character, and 
flood waters modified but did not vastly alter the prevailing configuration of the channel 
and the structure of the flood plain. These principal alluvial forms were apparently not 
constructed by such great floods, but rather are altered or disturbed by them. 

The authors have shown elsewhere (Wolman, 1955; Wolman and Leopold, 1956, in 
press) that the bankfull stage in a large variety of river channels corresponds to the flood 
of such a size that it recurs about once each year or once every other year; in other words, 
a moderate and not an unusual flood flow. This is evidence which supports the concept 
that the river channel tends to be adjusted to and maintained by the floods of moderate 
magnitude. 


Conclusions 


These observations on the effects of floods on river channels in semi-arid and again in 
sub-humid environments, perhaps more specifically point at the areas where knowledge is 
jacking than illuminate known geomorphic processes. Both will be briefly treated in these 
concluding paragraphs. 

The tendency for greater sediment transport at downstream than at upstream points 
at the same discharge which is so clearly demonstrated by the snow-melt flood in the Rio 
Grande was also inferred from data on summer flash floods in ephemeral channels of the 
same semi-arid environment (Leopold and Miller, 1956). One factor typifying the semi-arid 
_ channel which must contribute importantly to this phenomenon is the loss of water along 
_ the channel due to infiltration into the bed and banks of the river. The loss of water might 
initially tend to increase the sediment concentration but if there were no other effect, it might 
be supposed that some sediment would be dropped from suspension. We suggest, however, 
that such an increase in concentration of the water-sediment mixture tends directly or 
indirectly to decrease the total resistance to flow, with a resulting increase in velocity and 
concomitant increase in ability to transport. The Rio Grande data appear to support such 
2. postulate. 

Though bank storage does absorb some water from the rising limb of a flood hydrograph 
in streams of the sub-humid environment, the importance of these water extractions is 
certainly less than in semi-arid areas where large thicknesses of permeable alluvium 
commonly fill the valleys. By the same process, diversion of water for irrigation from these 
Western streams tends toward the same end. 

In the Rio Grande another factor which possibly contributes to the downstream increase 
in ability to transport load is the normal downstream increase in width of channel. As is 
well known, width tends to increase downstream in all rivers as the square root of dominant 
discharge where the latter increases with increasing drainage area of the basin. The increasing 
width downstream in the Rio Grande appears to reflect the downstream increase in maximum 
discharge of record. When, however, a flood such as that of 1948 originates solely in the 
headwaters and passes downstream through a channel of increasing width and without 
tributary additions to the flow through the reach, it is possible that the change from a deep, 
narrow section to a wide and shallow section carrying equal discharge is associated with an 
increase in transport ability, which is reflected in bed degradation. 

These surmises emphasize the ‘importance of certain fundamental geomorphologic 
questions which as yet are not satisfactorily answered; what is the principal determinant 
of the width of a given river channel? Further, what is the effect of changing width-depth 
ratio at a given discharge on transport capacity, and how is this related to or affected by 
concomitant changes in bed material size and of channel slope? 
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One of the most striking features of many river channels in the subhumid East is the 
disparity between the coarse, often gravelly, texture of materials on the stream bed, and the 
silty texture of flood-plain deposits forming the channel banks in the same river reach. | 
The coarse bed material does provide a partial explanation of why the suspended load 
concentrations in the channels of a sub-humid area are generally much lower than in the 
semi-arid. 

The relatively coarse texture of materials on the channel bed of sub-humid streams is 
associated with another important distinction between these streams and those in semi-arid 
environments. In the sub-humid areas, low and moderate flows are not capable of moving 
the materials most prevalent in the channel bed. In arid areas, however, materials on the bed 
move in low and moderate flows as well as in flood flows. 

It is interesting to note, however, that for streams of equal drainage area, there is not 
any consistent difference in channel width between streams in sub-humid and semi-arid 
areas, despite the differences in relative texture of bed and bank. Moreover, the consistency — 
of width exists despite the fact that riparian vegetation is prominent in the subhumid and 
often nearly absent in semi-arid areas. 

Construction of the flood plain by point bar building during lateral migration of the | 
channel rather than overbank deposition during flood as postulated by the authors (Wolman 
and Leopold, 1956, in press) appears to explain at least in some places, the texture of the 
flood plain deposits, but explanation of the concentration of coarse materials on the stream 
bed is less complete. 

Tentatively, it might be argued that in sub-humid areas, river channels are moulded 
and maintained principally by process of lateral swinging within the valley walls, a process 
primarily related to moderate not extreme floods. This process of lateral swinging is associated 
more with bank recession and concomitant point bar building on the opposite side of the | 
channel rather than by any fluctuation of bed elevation. 

In arid climate streams, scour and fill of the channel bed is the dominant change under | 
flood flow, and the lateral movement of the channel is often in the form of evulsions, or | 
sudden changing of channel position by scour of a new channel and silting of the former 
channel. This at least is a common phenomenon in aggrading channels. 

Even if these surmises are proven incorrect or require qualification, the state of the 
science of river morphology requires the formulation of some general hypotheses to direct 
research toward the critical unsolved problems. 

In concluding, the authors wish to thank Mr. Thomas Maddock, Jr. for his advice and 
critical review of the manuscript. 
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LES CRUES DE LA HAUTE DURANCE 
ET LA THEORIE STATISTIQUE DES VALEURS EXTREMES 


par 


MM. MORLAT, BILLIET et BERNIER 


Résumé 


Le mémoire comporte trois parties: 

Apres une bréve critique des éléments d’information concernant les crues de la Haute- 
Durance, la premiére partie résume quelques études portant sur l’analyse des débits de crue 
et des averses tombées sur ce bassin. On aboutit ainsi a une loi de probabilité empirique pour 
les débits de crue de la station de |’Archidiacre, loi qui a un caractére subjectif évident mais 
synthétise de fagon raisonnable les connaissances acquises sur le bassin de la Haute-Durance: 
cette loi a été utilisée pour l’étude économique des évacuateurs du futur barrage de 
Serre-Poncon. 

La seconde partie présente la méthode statistique classique d’analyse des débits de 
crue due a M. GUMBEL. Elle montre aussi le prolongement de la théorie des valeurs 
extremes grace a la loi de FRECHET qui permet de résoudre certains problémes d’estimation 
des crues ot la loi de Gumbel s’avére inadéquate: un paralléle entre les propriétés fon- 
damentales des deux lois montre que la théorie des valeurs extrémes ainsi généralisée permet 
de traiter la majorité des problémes pratiques posés par la prévision des crues.  - 

La troisiéme partie donne l’application de ces méthodes aux débits de crue de la station 
de l’Archidiacre. La comparaison entre l’ajustement des deux lois (FRECHET et GUMBEL) 
montre que la premiére seule donne des résultats compatibles avec nos connaissances 
hydrologiques. La prise en compte des débits exceptionnels du siécle dernier permet enfin 
de déterminer une loi de FRECHET qui recoupe de facon assez remarquable les résultats 
donnés a la fin de la premiére partie. Cette analyse objective des débits de crue de la Durance 


_ justifie ainsi les chiffres retenus par les hydrologues et les ingénieurs pour le dimensionnement 


des ouvrages de protection de la digue de Serre-Poncgon. 


i, — Introduction 


L’importance et la difficulté de la prévision des fortes crues, en vue de la protection des 
barrages, sont bien connues des hydrologues; la question est particuli¢rement aigué dans le 
eas de digues en terre, tel le futur barrage de SERRE PONCON, sur la Durance. 

Dans une communication faite a la Société Hydrotechnique de France, le 15 mars 1956, 
“Monsieur LABAYE avait montré comment un calcul économique complet (confrontation 
entre le cofit des ouvrages de protection et l’espérance actualisée des dégats éventuels) justifie 
vleinement, en dépit des incertitudes liées a certaines hypothéses nécessaires, la solution 
retenue pour le débit des évacuateurs et pour la cote de surélévation de la digue (2). Ce travail 
s’appuyait sur une loi de probabilité des trés forts débits de crue, que nous avions proposée 
il y a un an comme réalisant la synthése de nos connaissances sur ce sujet. Dans la premiére 
partie de ce mémoire, nous rappellerons briévement les principales études prises en compte. 

Depuis cette date, nous avons repris le probleme de |’emploi des lois limites des valeurs 
extrémes, préconisé avec beaucoup de talent par M. le Professeur GUMBEL. 

Nous avions autrefois rejeté la loi de GUMBEL pour le calcul des crues en raison, 
d’une part, de l’arbitraire des hypothéses qui conduisent a cette loi limite, d’autre part, et 
surtout du caractére dangereusement optimiste des conclusions auxquelles elle conduisait 
pour des cours d’eau comme la Durance. Cependant |’emploi d’une autre loi limite due a 
M. FRECHET qui constitue une généralisation toute naturelle de la théorie de GUMBEL, 
s’est avéré trés satisfaisant pour le probléme qui nous occupe ici. 

La seconde partie de ce mémoire exposera briévement les propriétés essentielles et le 
mode d’utilisation de cette loi, en paralléle avec la théorie classique de GUMBEL. 

Dans la troisiéme partie, nous donnerons les résultats de Vapplication aux crues de la 
Durance 4 SERRE PONCON. 


(4) Voir Mémoires et Travaux de la S. H. F. — fascicule spécial 1956. 


Il. — Bref résumé de quelques études portant sur les crues de la Haute Durance 


Les éléments d’information disponibles (Débits) 


Rappelons briévement quelles sont les observations des débits de crues auxguelles on 
peut accorder quelque crédit. 

Nous avons depuis 1920 les débits journaliers des deux stations assez voisines, de 
VENTAVON et L’ARCHIDIACRE. (Les relevés remontent pour cette derniére station 
A 1916). Les crues annuelles qui ressortent de ces observations sont fort discordantes, puisque 
les chiffres donnés pour VENTAVON approchent souvent, et dépassent parfois, le double 
des chiffres homologués enregistrés a l’Archidiacre. Or, les observations trés suivies qui ont 
été faites au Pont de l’Archidiacre depuis cing ans, ont permis d’interpréter ces discordances 
par une surestimation considérable des évaluations faites 4 la prise de la Saulce pour les 
déversés. Une plus grande confiance doit alors étre accordée a |’Archidiacre, dont nous 
donnons, dans le tableau I ci-annexé, les valeurs des crues de printemps et d’hiver observées 
depuis 1916. 

On remarquera que les plus forts débits quotidiens ne dépassent guére 500 m?/sec. 
au cours des 40 années écoulées. Aussi bien l’ajustement pur et simple d’une courbe de pro- 
babilité sur cette série d’observations — qui attribuerait, pour les formes analytiques d’usage 
courant, une probabilité inférieure 4 10—° a la crue de 2000 m?/sec. ne saurait étre retenu 
comme procédé d’estimation des plus fortes crues. Si aucune crue importante ne s’est produite 
depuis le début du siécle, il semble bien que le siécle passé en ait connu au moins deux: 
celle du 30 mai 1856 qu’on peut admettre de l’ordre de 2000 m?/sec. (4) et celle du 
2 novembre 1843 qui semble avoir atteint environ 1500 m?/sec. comme débit moyen 
journalier. 


Sans doute ces phénoménes doivent étre considérés comme assez rares. En particulier 
la crue de 1856, vu son mécanisme qui implique la conjonction de phénoménes eux-mémes 
fort remarquables, peut étre considérée comme avoisinant la crue milhénaire. Mais sa valeur 
dépasse trés largemenit le chiffre que fournirait l’extrapolation de la courbe de fréquence des 
crues observées depuis 1916. 


L’hétérogénéité saisonniére des mécanismes de crues 


Les crues d’automne, d’une part, et les crues de printemps d’autre part, correspondant 
a des mécanismes différents — crues pluviales pures dans le premier cas, crues mixtes de 
ruissellement et fonte des neiges dans le second cas, — on devait considérer a priori que leurs 
lois de probabilité seraient différentes (). 


On constate en effet que les courbes empiriques de fréquence sont nettement distinctes 
(voir figures 4 et 5) mais le maintien de cet écart dans i’extrapolation ne s’imposait pas 
absolument : . 

a) les courbes de probabilité extrapolées se recouperaient dans la z6ne des crues d’ordre 
millénaire; leurs écarts resteraient assez modérés dans une z6ne de probabilité importante. 

b) outre les observations suivies de 40 années, nos informations comportent deux 
grandes crues, celles de 1843 et de 1856, dont l’une est une crue d’automne, l’autre une crue 
de printemps. 

c) si l'on se reporte a ce que nous savons des mécanismes physiques, on constate que 
de trés fortes averses, d’une valeur donnée, semblent nettement plus probables en automne 
qu’au printemps; par contre, les crues de printemps bénéficient de l’important apport d’une 
fonte éventuelle des neiges. 


En vertu de ces diverses considérations, nous ne saurions a priori dire si une crue donnée 
(2.000 ou 3.000 m®/sec. par exemple) est plus probable en automne ou au piintemps. 


_ (@) 2300 m/sec. selon AURIOL, 1800 m?/sec. selon M. PARDE pour le débit a l’étale 
soit une demi-journée. 7 


(?) Voir Villustration de ce phénoméne donnée pour les crues du Rhin dans la « Note 
sur l’estimation des débits de crue ». Houille blanche B. Octobre 1951. 
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TABLEAU 1 


Deébits quotidiens maxima de printemps et d’automne a I’ Archidiacre 
(le maximum annuel est en caractéres gras) 


Crues de printemps Crues d’automne Observations 

eee I ee 

1916: PBA ETS ald ae 339 5 Novembre 243 

EO UTa: PS IMENT 5 o4-4.6 525 7 Septembre 148 

1918: Rey Uitivek Soon 27k} 24 Septembre 87 

1919: 13 Juin .... 291 29 Septembre 117 

1920: 1S) MEN e650 305 23 Septembre 500 

1921: 8 Juin .... 163 7 Septembre 46 

1922: Ze) IMIEWL ooo ae 275 4 Novembre 242 

1923: MO! WE 56 oe DAD, 28 Novembre 360 

1924: tS IMEI Solo 330 4 Octobre.. 175 

19235): S dwn oeo0 SEK 24 Septembre 131 

1926: 1 Juin .... 304 21 Novembre 388 

1927: 2 Juin .... 296 10 Novembre 243 

1928: 11 Juin .... 344 22 Octobre.. 366 

1929: 13 Juin . 210 9 Octobre.. 71 

1930 8 Juin . 304 14 Octobre.. 127 

1931 ZigMaiws. .). 4 278 12 Septembre 226 

1932: 21 SUM oars 325 30 Septembre 156 

1933: 26 Hsuintess- 6 192 9 Octobre.. 270 

1934 QAMMatee. 7.4 335 5 Octobre... 85 

1935 11 Juin 290 5 Octobre.. 335 

1936 23 Juin 340 22 Septembre 150 

1937: 2 Juin .. 384 17 Septembre 187 

1938: 12-13 Juin ae 194 10 Septembre 238 

1939: LOD Uingwy.t7 5 418 = | Geet cde te sc 10 Juin 1939: chiffre viaisem- 
blablement exagéré. 

5 Novembre 150 5 Novembre 1950: chiffre relevé a 

VENTAVON, les mesures a 
lV’Archidiacre étant interrom- 
pues. 

1940: 8 Juillet ... 447 16 Septembre 209 8 Juillet 1940 et 23 Juin 1941: 

1941: 230 vine a SOL 12 Novembre 118 chiffres vraisemblablement exa- 

1942: 72) EM. oo Boe 267 6 Novembre 260 gérés. 

1943: DS IMEI poole 331 23 Septembre 411 

1944: DOUG ic 129 19 Octobre.. 156 

1945: TGmMiaieaee 194 1 Novembre 289 

1946: S) Uri soak 240 2 Septembre 145 

i947: 4oMail..ce- 225 26 Septembre 123 

1948 : 19 Juin .... 286 4 Septembre 181 

1949: Sil INEM ob oc 238 20 Novembre 52 

1950: 24 aMaieae ct « 330 12 Novembre 210 12 Novembre 1950: chiffre relevé 
a VENTAVON, les mesures a 
V’Archidiacre étant interrom- 
pues. 

1951: DAT. ANE S Ararore 550 19 Novembre 225 

1952: Res Aina 2 eee PARA) 21 Octobre.. 192 

1953: 23-24 Mai .. 226 27 Septembre 280 

1954: (Ae Uineoeee 159 28 Novembre 78 

1955: de Joinys... 730 218 Octobre, LOL 


Comparaison de divers ajustements 


A titre documentaire, nous donnons (figure 1) l’allure des lois de probabilité de diverses 
formes analytiques ajustées sur la série des crues annuelles des 40 derniéres années. En 
vérité, notre procédé d’ajustement a consisté 4 faire coincider les crues de probabilité 1/2 
et 1/10 avec les valeurs estimées sur |’échantillon, que nous croyons pouvoir indiquer avec 
une assez bonne confiance : 

(300 m/sec. pour la crue médiane, et 


500 m3/sec. pour la crue décennale). 
On constate des divergences considérables entre les courbes envisagées. Or, nous n’avons 


aucune raison théorique déterminante pour choisir telle ou telle forme de courbe. On verra 
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Courbes de probabilité obtenues par l’ajustement de lois classiques sur les crues observées 
a l’Archidiacre durant la période 1916-1954. 


dans la seconde partie de ce mémoire que des lois limites, comme celles de GUMBEL ou 
de FRECHET, sont a nos yeux mieux justifiées par le caractére raisonnable des extrapolations 
qu’elles fournissent que par une théorie dont les hypothéses de base peuvent difficilement 


étre confrontées aux observations. 


Nous avions cru plus sage, dans ces circonstances, de déterminer de facon toute empi- 
rique, une courbe de probabilité visant a faire la synthése de l’ensemble de nos informations 
actuelles et de nos connaissances sur les trés grandes crues. On trouvera cette courbe plus 
loin sous la dénomination de « loi empirique ». 
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TABLEAU 2 


Averses importantes observées sur le Bassin de la Haute Durance de 1931 a 1953 


i Lame 3 Intensité 
Dates d’eau moyenne Durée en jours apparente en mm 
en mm par jour 
1°) Automne (1** Septembre - 30 Novembre) 
10-11 - 9/1931 64 2 32 
22-25 10/1931 85 4 Ppl 
26-29 9/1932 63 4 16 
24-29 9/1933 91 6 15 
8-9 10/1933 83 2, 42 
16-19 11/1933 108 4 py 
5-7 11/1934 72 3 24 
30/9-4 10/1935 111 5 2D 
8/11 11/1935 111 4 28 
14-18 9/1937 95 5 19 
7-8 9/1938 98 D 49 
20-21 11/1938 88 2 44 
3-4 10/1939 51 2 25 
14-17 11/1940 84 4 21 
13-15 9/1940 46 2 23 
25-31 10/1942 116 7 17 
4-5 11/1942 48 2 24 
9-12 11/1941 65 4 16 
13-14 9/1943 58 2 29 
21-22 9/1943 62 2 31 
1-2 9/1944 36 2 18 
5-7 10/1944 75 3 25 
28-31 10/1945 155 4 39 
23-25 9/1947 64 3 21 
27-28 11/1947 54 2 27 
3-4 9/1948 66 2) 33 
19-23 11/1949 69 5 14 
10-11 11/1950 76 2 38 
6-11 11/1951 168 6 28 
18-20 11/1951 74 3 25 
20-25 10/1952 89 6 15 
23-28 9/1953 121 6 20 
2°) Période de fonte des neiges (15 Mai - 30 Juin) 
24-25 6/1933 50 2 25 
2-3 6/1939 48 2 24 
20-21 6/1946 49 2 25 
18-19 6/1948 63 2 31 
26-27 5/1951 64 2 32 
8-9 6/1953 38 2 19 


Résultats obtenus par la pluviométrie 


Avant de nous livrer a cette synthése provisoire, nous dirons encore quelques mots 
sur les résultats obtenus par l’exploitation-systématique des averses observées dans le bassin 
de la Haute-Durance. 

La diversité des phénoménes en cause rend délicate l’étude statistique des données 
exploitables. Notre analyse a surtout porté sur les pluies d’automne; plus abondantes et plus 
nombreuses que celles de printemps. Pour toutes les crues importantes observées depuis 
1930, on a calculé un coefficient d’écoulement par le rapport du volume d’eau tombe sur le 
bassin a celui passé au-dessus du débit de base dans les trois premiers jours de la crue () 


(2) En raison du caractére négatif des conclusions, nous donnons seulement (tableau 2) 
les valeurs des averses utilisées dans cette étude. Il faut observer que ces chiffres représentent 
les moyennes des précipitations relevées par les pluviometres existant dans le bassin. Ces 
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On constate une dispersion assez notable de ces coefficients et leur faible corrélation 
avec la quantité de pluie tombée, ce qui ne saurait surprendre car la fraction de pluie 
tombée sous forme de neige est trés variable. Quoi qu’il en soit, la fonction de répartition 
des coefficients est assez bien représentée par une loi de PEARSON du type I (fonction 
Béta incomplete) et celle des pluies par une exponentielle. 

Compte tenu de ces ajustements, on trouve que le coefficient qui a une probabilité de 
19/00 d’étre dépassé est de 0,35, la quantité de pluie de méme probabilité de 250 mm. Il 
en résulterait qu’une crue de débit 1.500 m?3/sec. (moyenne de 3 jours) aurait une probabilité 
de survenir de l’ordre de 10—5; ce résultat n’est guére admissible vu les crues observées au 
siecle dernier. Insistons encore une fois sur le danger des extrapolations, d’autant plus grand 
ici que les chiffres utilisés pour la pluie sont trés incertains. 

Le seul résultat sérieusement établi semble bien étre |’hétérogénéité statistique des averses 
de printemps et d’automne (2). 


Quelques mots concernant une étude d’Etienne Halphen 


A la derniére Assemblée Générale de 1l’Association Internationale d’Hydrologie 
Scientifique (Rome 1954) notre regretté ami Etienne HALPHEN avait présenté un court 
mémoire indiquant les principes d’une méthode d’investigation nouvelle en hydrologie ®. 

Rappelons le principe: HALPHEN ajustait sur les courbes représentant les variations 
du débit d’une riviére durant une période courte (1 mois) un polynome trigonométrique 
comprenant 3 harmoniques. 

Il s’assignait alors comme objectif l’étude de la distribution statistique des coefficients 
de ces polynomes et de la dispersion des écarts entre les courbes observées et ajustées. 

On concoit que cette approche permette, en combinant les lois de probabilité assignées 
aux diverses composantes et aux écarts résiduels, d’obtenir une estimation des probabilités 
des crues. Etienne HALPHEN avait été conduit par cette technique, a des valeurs probables 
du débit maximum journalier de 2500 4 3600 m/sec. selon que les hypothéses de départ 
sont plus ou moins larges. 

Rappelons la surprise qu’éprouva HALPHEN 4 constater la concordance entre ces 
chiffres et ceux retenus pour le projet de SERRE-PONCON « Nous certifions ne pas l’avoir 
fait expres » écrivait-il le 19 mars 1954. 


Essai de synthése et courbes de probabilité provisoirement admises (loi empirique) 


Les pages précédentes doivent suffisamment justifier les chiffres que nous allons donner 
maintenant. Nous ne chercherons nullement a camoufler leur caractére subjectif, ce qui 
ne signifie pas enti¢rement gratuit. Il nous a semblé bon, au contraire, de mettre en défiance 
contre toute tendance a résoudre le probleme de l’estimation des crues catastrophiques par 
des méthodes prétenduement objectives: celles-ci ne sauraient étre que formelles et 
dangereuses. 

Quant a nous, aprés les diverses études dont nous venons de donner.un apercu, nous 
croyons raisonnable de synthétiser nos connaissances sur les crues de la Haute-Durance 
par les chiffres du tableau ci-dessous : 


Probabilité Signifiant Valeur la plus probable Zé6ne d’incertitude 
Ome de fréquence 10—! 500 450-600 
102 de fréquence 10—2 1.100 900-1500 
105 trés peu vraisemblable 2.500 2000-3500 


pluviométres étant presque exclusivement situés dans les vallées, nos chiffres n’ont pas la 
prétention de fournir la quantité d’eau réellement tombée sur le bassin versant de SERRE 
PONCON. Mais cela n’a guére d’importance puisque nous les confrontons directement 
aux volumes d’eau ruisselés — de sorte que la sous-estimation des précipitations, dont 
nous ignorons la valeur exacte est compensée par une surestimation des coefficients de 
ruissellement. 

(*) Voir A. BILLIET : Les tests non paramétriques de M. WILKS et leurs applications 
en hydrologie statistique. Mémoires et Travaux de la S. H. F. 1956. Vol. I, page 56. 

(*) Une méthode d’Analyse statistique des débits par ET. HALPHEN — AIHS — Rome 
1954. Voir aussi quelques compléments concernant ces méthodes dans: J. LARRIEU. 
Mémoires et Travaux de la S. H. F. fascicule spécial 1956. 
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Comportement asymptotique des divers types de lois 4 décroissance exponentielle. 
« La courbe supérieur est la loi de Galton ». 


L’ensemble de ces résultats est représenté sur la figure 6 ci-annexée, sous la dénomination 
de « loi empirique ». 

Peut-étre est-il bon d’insister sur la valeur exacte qu’il faut accorder aux probabilités 
données ci-dessus. 

Les crues décennales et centenaires peuvent assez raisonablement étre l’objet d’une 
interprétation en termes de fréquence moyenne dans l’hypothése d’un climat stable. II n’en 
est pas de méme, croyons-nous, des crues millénaires, et ceci pour 3 raisons : 

a) Vhypothése de stabilité du climat a4 |’échelle de plusieurs millénaires n’est guére 
vraisemblable. 

b) les chiffres correspondants ont le caractére d’extrapolation auxquelles s’attache, 
une incertitude trés grande et inévitable. 
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Loi exacte 


4 z 7 ‘ 
T= 7p (Echelle logarithmique ) 
ie 100 1000 10.000 400.000 


Fig. 3 
Loi de la plus grande de 1000 variables galtoniennes 


Baye 1S TES 
Loi Il: F:e—7—*. 


c) le millénaire est une unité de temps qui dépasse de beaucoup la durée de vie probable 
de la retenue de SERRE PONCON. 

Nous ne voyons alors aucun inconvénient a assimiler l’expression de « crue millénaire » 
a celle de « crue maximum probable ». Certes, cette derni¢re est beaucoup plus vague; 
mais la précision apparente de la notion de crue millénaire ne saurait étre qu’une dangereuse 
illusion, par suite des incertitudes inhérentes a l’extrapolation. En cette matiére — et les 
plus belles théories n’y changeront rien — nous devons nous contenter d’estimer « au mieux » 
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: Fig. 4 
Lois de probabilité des extrémes ajustées aux crues de printemps de la Durance a 
l’Archidiacre. 


' (en combinant les connaissances hydrologiques concrétes et les techniques statistiques 
prudemment employées) la plus forte crue que l’on doit raisonnablement attendre. Ces 
réserves ne retirent d’ailleurs nullement l’intérét des considérations purement statistiques 
qui vont suivre, mais elles doivent éclairer leur portée pratique. 


ilI. — Lois des valeurs extrémes : Loi de Gumbel et Loi de Frechet 


De toutes les lois de probabilité proposées pour l’ajustement a des débits de crue, la 
joi de GUMBEL est la seule qui dispose de justifications théoriques a priori; malgré cela, 
il semble cependant que la meilleure justification de la théorie des valeurs extrémes réside 
dans les nombreuses applications qu’en a fait M. GUMBEL, applications ot la loi s’adapte 
remarquablement aux séries de crues observées. Toutefois, il existe un certain nombre 
d’exceptions ot la loi de GUMBEL donne des résultats particuli¢rement décevants. L’étude 
des crues de la Durance (voir graphique I) en est l’exemple le plus typique. On a cru trouver 
Vexplication de cette carence de la théorie des valeurs extrémes dans la lenteur de conver- 
gence avec laquelle est atteinte la forme limite qu’est la loi de GUMBEL; nous verrons plus 
loin que cette explication ne peut étre admise dans le probleme de la prévision des crues 
auquel nous nous intéressons ici. Il semble plut6t que, nonobstant le petit nombre d’hypo- 
théses imposées aux débits, celles-ci soient trop restrictives et qu’il faille généraliser la théorie 
de M. GUMBEL en y adjoignant la loi de FRECHET dont nous allons parler plus en détail. 


Les conditions analytiques conduisant aux deux lois limites 


Le probléme statistique des valeurs extrémes se pose ainsi: 
On est en présence d’un échantillon de n observations x; tirées d’une loi de probabilité 


F (x) et il faut étudier la plus grande Xp de ces observations. 
Il est bien connu que la fonction de répartition de la variable aléatoire X» est : 
Fy (Xn) = F” (Xn) (Il, 1) 
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L’étude de cette fonction pour n fini est dans la majorité des cas assez malaisée, c’est 
pourquoi de nombreux statisticiens ont essayé de trouver une forme asymptotique de F, (x) 
en prenant n infiniment grand. 

Il est évident qu’a la limite les propriétés de X, dépendent des propriétés asymptotiques | 
de la loi initiale F (x); c’est pourquoi dans l’hypothése ot x n’est pas borné supérieurement, © 
il faut distinguer deux cas: 

1° cas: 1 —F (x) décroit comme e—* ou plus vite que cette fonction lorsque x tend > 
vers l’infini (Lois: NORMALE, GALTON, HARMONIQUE, GUMBEL, etc...). 


Nous dissons qu’il y a décroissance exponentielle. Ne 
2° cas: Pour x grand, la fonction de répartition peut s’écrire: 
(lr ee) ok (ill, 2) 


» 


(A étant un paramétre positif quelconque). 

Sont de cette forme les lois V de PEARSON, la loi de FRECHET, etc... Nous disons — 
qu’il y a décroissance algébrique. 

Ceci posé, il est facile de démontrer que la forme limite de la fonction F, est: 
dans le premier cas: Fy = exp (— e—% (*—)) (II, 3) (Loi de GUMBEL). 
dans le second cas: Fy = exp (— e— * (logx—h)) (III, 4) (Loi de FRECHET). 

Par un changement de variable: 

y=aK~e—v) 
ou y =k (log x — fA) 
la fonction F; s’écrit dans les deux cas: 
F, = © (y) = exp (—e-4) (HII, 5) 


On voit ainsi qu’une transformation logarithmique permet de passer de la loi de GUM- 
BEL a la loi de FRECHET. Dans la pratique on pourra donc utiliser des tables de la 
fonction (III, 5) pour les deux lois. Il faut d’ailleurs souligner que ces deux lois ne sont pas 
de structures complétement différentes, un lien mathématique existe entre elles: on peut en 
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Fig. 6 
Ajustement de la loi de Frechet effectué en tenant compte des deux crues de 1843 et 1856. 


effet montrer que la loi de FRECHET converge vers la loi dd GUMBEL lorsque k augmente 
indéfiniment; il se trouve méme que la convergence est relativement rapide puisqu’il suffit 
de prendre des valeurs de k de l’ordre de 10 a 20 pour que les deux lois soient pratiquement 


confondues. 

Les paramétres q, u, k, h, dépendant de la loi initiale ne sont pas en général connus et 
il faut les déterminer par ajustement de la loi a une série de plus grandes valeurs observées. 
De cette fagon on supprime toute dépendance envers une forme particuli¢re de loi de pro- 
babilité a priori pour les débits journaliers. A ce point de vue la théorie des valeurs extrémes 
est d’une portée plus générale pour |’application aux débits de crue que la méthode GIBRAT 


par exemple. 


Comparaison sommaire des Lois de GUMBEL et de FRECHET 
Aprés avoir passé en revue des propriétés qui font apparaitre un lien entre la loi de 
GUMBEL et la loi de FRECHET, nous allons montrer d’autres propriétés qui singularisent 


nettement chaque loi. 
En premier lieu nous parlerons de la stabilité: 
La plus grande valeur d’un échantillon tiré de ces lois, poss¢de une loi de probabilité 


de méme forme. Dans les deux cas, seuls les paramétres u et h sont modifiés, ils deviennent : 
uo =u+I1/au logn 
h’ =h-+ 1/k logn 
Mais il faut bien voir que cette transformation n’est pas identique pour les deux lois- 
Alors que la loi de GUMBEL subit une simple translation, c’est I’échelle de la loi de 


FRECHET qui subit une dilatation proportionnelle a n !/*. 
Une autre différence entre les deux lois réside dans leur comportement asymptotique; 
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la loi de GUMBEL est une loi a décroissance exponentielle alors que la loi de FRECHET 
décroit algébriquement. Ceci est en évidence dans les formules qui lient asymptotiquement 
la variable x a la période de récurrence T = 1/1 — F(x). 


Soit : x =u +1/a logT (GUMBEL) (III, 6) , 
logx =h+1/k logT (FRECHET) 


Ici apparait un des avantages de la loi de FRECHET pour I’estimation des crues, car 
on a souvent reproché a la loi de GUMBEL sa décroissance trop rapide. 


Sur la rapidité de convergence vers les formes limites 


Nous allons enfin donner quelques indications sur les propriétés de convergence de ces | 
lois. La portée de la théorie des valeurs extrémes semblait jusqu’a présent considérablement 
affectée par le fait que la loi limite de GUMBEL était considérée comme atteinte extreémement | 
lentement. Cette lenteur de convergence fut mise en évidence en 1928 par FISHER et 
TIPPETT pour la plus grande valeur d’un échantillon de variables normales. Rappelons 
pour donner une idée de cette lenteur que ces éminents statisticiens donnaient le chiffre 
n = 1912 comme limite inférieure du nombre d’observations nécessaire pour assurer une 
bonne approximation. Depuis cette époque, il semble que l’opinion se soit répandue chez 
de nombreux statisticiens (particuligrement chez KENDALL) que ce phénoméne était 
valable pour toutes les lois a décroissance exponentielle. 

Or, le terme décroissance exponentielle cache sous une méme dénomination des com- 
portements asymptotiques en réalité trés différents pour la majorité des lois connues comme | 
le montre le graphique II. Les diverses courbes tracées ici donnent la valeur de la variable | 
aléatoire x en fonction de la période de récurrence T. Les paramétres ont été calculés de | 
facon que les valeurs correspondant aux périodes de récurrence 2 et 10 coincident pour 
toutes les lois. 

On s’apercoit alors que la loi normale (de méme que la loi de GALTON) est trés 
éloignée de la loi de GUMBEL, par contre la loi de LAPLACE et par conséquent les lois IL 
de PEARSON qui ont un comportement asymptotique identique, sont beaucoup plus proches | 
de la loi de GUMBEL. Il faut donc s’attendre a ce que la rapidité de convergence vers cette 
derniére loi différe profondément avec le comportement asymptotique de chaque loi initiale. 

La loi de GAUSS qui s’écarte nettement de la loi de GUMBEL et la loi dd GALTON 
qui s’en écarte encore plus devront donc entrainer une convergence trés lente. Par contre, 
les lois III de PEARSON comme toutes les lois a décroissance simplement exponentielle 
assureront une convergence trés rapide. 

Un calcul numérique nous a permis de vérifier ceci dans le cas de la loi de LAPLACE: 
il suffit ici de prendre la plus grande valeur d’un échantillon de 10 variables Laplaciennes 
seulement pour que la loi de GUMBEL donne une bonne approximation. 

Le cas de la loi de GALTON est particuli¢rement intéressant de par l’importance de © 
cette loi en hydrologie statistique: On sait que M. GIBRAT a montré qu’elle s’adaptait 
parfaitement aux débits classés d’un grand nombre de riviéres francgaises? Or la plus grande 
valeur d’un échantillon tiré d’une loi de GALTON converge trés lentement vers la loi de 
GUMBEL comme le montre le graphique III sur lequel on a porté la loi exacte de la plus 
grande valeur de 1000 variables galtoniennes ainsi que la loi limite correspondante (la loi 
de GALTON initiale est telle que l’espérance mathématique et la variance du logarithme ° 
sont respectivement 0 et 1). 

L’écart constaté entre les deux lois est trés important; de plus la loi exacte est au-dessus 
de la loi limite qui affecte une trop faible probabilité 4 une valeur donnée de la variable, 
sous-estimant ainsi les fortes valeurs (C’est un trés gros inconvénient pour l’application a 
des débits de crue). 

Le probléme pratique que pose cette lenteur de convergence peut étre résolu en utilisant 
une forme pré-asymptotique: c’est une loi de probabilité — dépendant d’un certain 
paramétre k (n) — qui tend vers la loi de GUMBEL lorsque k tend vers une certaine limite 
et qui pour n fini est plus proche de la loi exacte que la loi limite. Rappelons que FISHER 
et TIPPETT avaient défini une telle loi pour la plus grande de n variables normales. 

Dans le cas de la loi de GALTON, c’est la loi de FRECHET qui répond a cette définition. 
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Le paramétre k s’écrivant k = log?m/(log m— 1) ot m est tel que F (m) = 1 —//n. 
Si nous tragons alors sur le méme graphique III, la loi de FRECHET correspondant 


_ a n= 1000 nous constatons que l’approximation par cette derniére de la loi exacte est 
| excellente. 


La loi de FRECHET se présente donc comme un complément de la loi de GUMBEL. 
La théorie des valeurs extrémes généralisée peut alors s’adapter A toutes les applications aux 
débits de crues puisque aucune hypothése restrictive n’est a faire sur la loi initiale des débits. 
Si celle-ci décroit comme une exponentielle simple, la loi de GUMBEL s’ajustera mieux aux 
débits de crue. Si la décroissance est algébrique ou galtonienne, la loi de FRECHET 
présentera en général de meilleurs ajustements. On peut dire que la prise en considération 


_ conjointe des deux lois de FRECHET et de GUMBEL donne plus de souplesse a l’application 
| de la théorie des valeurs extrémes. 


IV. — Application aux débits de crue de la Durance 


L’étude des débits de crue de la Durance 4 la station de l’Archidiacre est l’exemple 
typique des applications ow la théorie des valeurs extrémes telle qu’elle a été utilisée jusqu’ici 


| tombe en défaut (voir graphique I). En effet, malgré les raisons théoriques qui font préférer 


a priori la loi de GUMBEL, celle-ci semble nettement inférieure pour estimer les fortes 


| crues, a d’autres lois de probabilité classiques comme la loi de GALTON. Mais si nous 
utilisons la loi de FRECHET, il en est autrement puisque ce sont les lois a décroissance 


algébrique (comme le type V de PEARSON) qui donnent les probabilités les plus raisonnables 
aux trés fortes crues, compte tenu des connaissances acquises sur cette riviére. 

Le probléme de l’ajustement des lois de GUMBEL et de FRECHET aux séries de 
crues observées (nous séparerons ici les crues de printemps et d’automne qui sont nettement 
distinctes) présente deux aspects selon que l’on tient compte ou non des deux crues de 
1843 et 1856. 


La méthode d’ajustement pour des séries continues 


L’ajustement a la série homogéne de crues de 1916 a 1955 ne représente aucune difficulté 
si ce n’est que, le nombre des observations (40) étant assez faible, il faut rechercher une 
méthode d’estimation des paramétres qui ne perde pas trop d’information. 

Nous avons utilisé ici la méthode préconisée par M. GUMBEL. 

Appelons z la variable x de la loi de GUMBEL ou la variable log,) x de la loi de 
FRECHET, a et b les deux paramétres de ces lois. 

A la m™e des observations rangées par ordre de grandeur croissant, on fait correspondre 
la valeur: z=a+bym ou ym est tel que D (vm) = mi(n + 1) (n étant le nombre des 


observations). 

La méthode consiste 4 rendre minimum les différences entre les observations et les 
valeurs Zm. 

La méthode des moindres carrés améne aux formules : 


b = 82] o(n)__ 
a=z—byn) 


(IV, 1) 


ou Z, Sz, y (n), G (n) sont respectivement la moyenne et |’écart-type des z et des y. 
Dans le cas qui nous occupe: »(40) = 0,54362 o(40) = 1,14132. 


Série continue des crues de printemps 
Appliquées aux crues de printemps ces formules donnent: 
Pour la loi de GUMBEL: z = 312 m?/s. sz = 118,26 d’ou la relation x = 256 + 103,6 y. 
Pour la loi de FRECHET: z = 2,468 sz = 0,1461 d’ot la relation 
ofeng 5 —S PASEE) a WHIPS 9 
Les courbes correspondantes ont été tracées sur le graphique IV. Sur cette figure nous 
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avons porté en abscisse la variable réduite y sur une échelle graduée en probabilités et en 
ordonnée le logarithme du débit. Dans ces coordonnées la loi de FRECHET est doncjp 
représentée par une droite. 
Nous voyons que les deux courbes s’écartent trés nettement I’une de l’autre pour les 
forts débits. 
En fait nous avons les chiffres suivants : 


Valeur la plus probable: 


Probabilité 

es Loi de Gumbel Loi de Fréchet 
10= 4 480 m/s. 480 m?/s. 
Ome 730 » 970 » 
10—= 970 » 1900 » 


La crue de fréquence 10—? de la loi dd GUMBEL est manifestement trop faible puisque 
cette valeur a été réellement dépassée au siécle dernier; c’est pourquoi la loi de FRECHET 
est a retenir ici de préférence a la loi de GUMBEL; d’ailleurs l’ajustement de la premiére 
a la courbe observée est excellent (voir le graphique). 


Série continue des crues d’automne 


Nous avons des résultats analogues pour les crues d’automne. 
Pour la loi de GUMBEL: z = 202 m?/s. sz = 105,09 d’ou la relation x = 152 + 92,1 y. 
Pour la loi de FRECHET: z = 2,244s, = 0,2409 d’ou la relation 


logio X = 2,129 + 0,211 y. 


| 


Contrairement aux crues de printemps, l’ajustement aux 40 observations est meilleur 
avec la loi de GUMBEL (voir graphique V). 
Cependant étudions les fortes valeurs : 


Valeur la plus probable 


Probabilité 
Loi de Gumbel Loi de Fréchet 
Ome 360 m?/s. 400 m?/s. 
Om 580 m?/s. 1250 m?/s. 
10—* 790 m/s. 3900 m3/s. 


Ici l’écart entres les deux lois est plus important; mais on peut encore faire les mémes 
remarques : * 

La crue de fréquence 10—? de la loi de GUMBEL est trop faible, compte tenu du débit — 
de 1500 m?/s. observé en 1843. Par contre la loi de FRECHET donne des valeurs assez élevées, 
la courbe se rapprochant de la limite supérieure admise pour les débits de la Durance a 
VArchidiacre (Voir figure V). 

Bien que les crues d’automne aient été en moyenne inférieures aux crues de printemps 
pendant ces derniéres années, on a toujours considéré qu’il ne fallait pas tenir compte de 
ce fait pour l’extrapolation aux forts débits. Ceci est démontré par la loi de FRECHET- 
car celle-ci croit beaucoup plus vite pour les débits d’automne. Par contre, la loi de 
GUMBEL d’automne reste constamment au-dessous de la loi de GUMBEL de printemps. 


Prise en compte des crues exceptionnelles du siécle dernier 


Si on ne prend en considération que les 40 observations de 1916 a 1955, on néglige 
une bonne part de l’information disponible a la station de l’Archidiacre. Fn fait les deux 
crues de mai 1856 et de novembre 1843 nous apportent une information considérablement 
plus importante que chaque crue des derniéres années et nous serions coupables de n’en 
pas tenir compte pour l’ajustement. Nous nous bornerons ici a la loi de FRECHET qui est, 
nous venons de le voir, la meilleure loi possible pour les crues de l’Archidiacre. 

Donnons tout d’abord quelques indications sur le probléme théorique. 
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Nous prendrons pour plus de commodité les paramétres 8 = I/k et h. 
La fonction de répartition et la densité de probabilité de la loi de FRECHET s’écrivent : 


F (x, 8, A) et f(x, B, A) 


Le probléme se pose ainsi: nous*avons un échantillon de n observations homogénes xt 
et nous connaissons en plus, la plus grande Mj, de m observations indépendantes des x;- 
D’aprés la propriété de stabilité de la loi, nous savons que la loi de Mm s’écrit: 


Fr (Mm) = F (Mm, 8, 4)™ = F (Mm/m8, 8, h) (IV, 2) 
Nous estimerons alors les paramétres de facon que la vraisemblance : 


L == fi (Xr5 B, h) liaise f Gn, CG; h) tt (M, 6, h) 


soit maximum. 
Ceci conduit aux équations: 


0 log L i > log L 
age ge oe 
Le calcul des solutions de ce systéme se fait par approximations successives. 
Le choix de m est évidemment arbitraire mais dans le cas de la Durance nous croyons 
raisonnable de prendre m = 100 (Il semble qu’on puisse étre assuré que les crues de 1843 


et de 1856 constituent les records d’automne et de printemps au siécle dernier; mais nous 
savons fort peu de choses sur les crues des siécles antérieurs. 


=0 (IV, 3) 


Nous trouvons alors aprés un petit nombre d’approximations : 
Pour les crues de printemps: 
log x = 2,397 + 0,154 y 
Pour les crues d’automne: 
log x = 2.143 + 0,208 y 
Nous avons tracé les lois correspondantes ainsi que la loi empirique et les limites 
inférieure et supérieure de cette loi sur le graphique VI. 
Nous avons les chiffres suivants : 


| 
| 
| 


Probabilité Valeur la plus probable 
Printemps Automne 
Ores 550 m/s. 410 m/s. 
Ome 1250 m?/s. 1250 m?/s. 
Or=8 2900 m?/s. 3800 m?/s. 


Nous constatons que la loi de FRECHET ainsi calculée est trés proche de la loi empirique 
admise pour les crues de printemps; la loi d’automne par contre s’en écarte nettement mais 
dans la partie la plus utile de la courbe (probabilités allant de 10—! a 10%) elle est proche 
de la limite supérieure. 


V. — Conclusions 


Les valeurs des probabilités de crues fournies par les lois de FRECHET, que nous 
yenons d’indiquer en dernier lieu, satisfont a la fois la prudence, le bon sens (compte-tenu 
des crues exceptionnelles du siécle dernier) et aussi, nous semble-t-il, Vintuition des 
hydrologues les plus compétents. C’est ainsi que les travaux d’un spécialiste aussi éminent 
que Monsieur PARDE, appuyés non point sur l’analyse statistique, mais sur une connais- 
sance géographique profonde et sur une grande érudition, l’ont conduit a des conclusions 
qui semblent en bon accord avec les chiffres cités plus haut. 

Il est vrai que l’examen de nos graphiques dénote une adéquation excellente pour les 
crues de printemps, moins bonne pour les crues d’automne, auxquelles la loi de GU MBEL 
s’ajuste mieux. Mais l’existence de la crue de 1843 incite a la prudence. Pourtant, s il ya 
une réserve a faire sur les chiffres cités plus haut, on devra considérer que la crue millénaire 
d’automne (3800 m?/sec) risque d’étre surestimée. 


113 


Par ailleurs, pour la future digue de SERRE PONCON, les crues de printemps sont 
sans doute les plus 4 craindre, parce qu’elles trouveront plus souvent pleine la réserve utile. | 

En fin de compte, il faut observer que les chiffres auxquels conduit la loi de FRECHET 
pour la crue millénaire recoupent de fagon assez remarquable ceux auxquels nous avions 
été conduits antérieurement. Ce fait ne peut que renforcer la confiance qu’inspirent a 
Vhydrologue les solutions adoptées pour le projet de SERRE PONCON. 

L’emploi de la théorie statistique des valeurs extrémes tel que nous l’avons exposé dans 
la seconde partie de ce mémoire, a suscité de la part dd M. GUMBEL beaucoup d’intérét. 
Nous devons le remercier ici pour les conseils qu’il nous a prodigués et l’amitié qu’il nous 
a témoignée. 


NOTE BIBLIOGRAPHIQUE 


Outre les publications citées en renvoi dans le cours de ce inémoire, on pourra consulter | 
pour de plus amples détails sur la théorie des valeurs extrémes, les ouvrages suivauts : a 
— Par R. A. FISHER et I. H. C. TIPPETT: Limiting forme of the frequency distribution \ 

of the largest and smallest member of a sample (Contribution to mathematical — 
statistics: R. A. FISHER, édité par Wiley N. Y. 1950). 
— Par Maurice FRECHET: Sur la loi de probabilité de l’écart maximum (Annales de la | 
Société Polonaise de mathématiques: volume 6 Cracovie 1927). 
— Par E. J. GUMBEL: Statistical theory of extreme values and some practical applications \ 
(édité pat le National Bureau of standards: Washington 1954 applied mathematics | 
series, iy 

De ce dernier également, le texte de sa conférence récente a la Société Hydrotechnique © 
de France sur « les méthodes graphiques pour |’analyse des débits de crues » ainsi que | 
quelques compléments sur la loi de FRECHET paraitront dans un numéro prochain de la | 
« Houille Blanche ». : | 

Enfin, en vue des applications pratiques, il y aura intérét a utiliser les tables de la fonction — 
® = ose (—-e-¥) publiée par le National Bureau of standards: Applied mathematics | 
séries 22. 
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EINE GRUNDSATZLICHE UNTERSUCHUNG 
UEBER DIE AUSGLEICHENDE WIRKUNG DES BINNENLANDES 
AUF DEN HOCHWASSERABFLUSS IN SEINEM VORFLUTER 


von 


_ Dipl. Ing. Dr. techn. Viktor FELBER 
Privatdozent an der Technischen Hochschule, Wien 


Résumé 


Le sujet de ce rapport est le probléme de la relation mutuelle entre le débit d’un cours 
d’eau superficiel et le courant de l’eau souterraine dans le terrain environnant. On tient compte 
spécialement des rapports lors des crues, ow le terrain interne 4 cause de la rétention exerce 
par principe un effet égalisant sur l’écoulement des crues dans |’émissaire. On commence 
par ranger |’événement de crue entre les phénoménes naturels et par la fixation des ensembles 
de conditions de son origine et son écoulement. II s’en suit la solution mathématique déja 
connue du probléme des rapports, a laquelle ont contribué aussi les ceuvres de l’auteur. 
Une part essentielle de ce rapport est formée par une discussion des résultats, par le résumé 
des suppositions nécessaires pour la solution mathématique ainsi que par la recherche 
de leur influence sur l’exactitude des résultats de solution. La connaissance du fait que des 
modéles mathématiques ne sont pas capables de représenter les événements naturels dans 
Vhydrologie donne lieu immédiatement a une interprétation de probabilité théorique des 
résultats de calcul et a l’introduction d’une méthode de solution mathématique et statisti- 
que. Mais de ce fait on introduit de nouveaux points de vue dans le traité du théme déja 
connu, qui de leur part élargissent l’étendue de la connaissance et par conséquent aussi 
le savoir sur ce sujet. Pour cette raison on doit adjuger au résultat de cette application une 
valeur générale de connaissance, ramenée au fait que la connaissance et le savoir sont des 
processus asymptothiques. 


A. Die Entstehungs- und Ablaufbedingungen des Hochwasserereignisses 


Extreme Naturereignisse und ihre Wirkungen verlieren wegen der ihnen inharierenden 
Tendenz, einem ausgeglichenen Ablauf zuzustreben, den intensiven Charakter. Dazu geh6rt 
auch das Hochwasserereignis, das von der Substanz Wasser vollzogen wird und zufolge 
seiner Einbettung in das Raum-Zeitsystem der Natur kontinuierlich seine Erscheinungsform 
verandert. Da der Veranderungsprozess iiberdies auch rasch und mit grossen Schwankungen 
seiner Merkmale ablauft, handelt es sich um ein extremes Naturereignis im obigen Sinne. 
Die Hochwassererscheinung ldsst sich als eine Unterart des gewdsserkundlichen Durch- 
flussgeschehens deuten und besitzt als solches den Wasserstand und den Durchfiuss, d.i. die 
in der Zeiteinheit durch einen Flussquerschnitt str6mende Wassermenge, als beobachtbare 
ozw. messbare Merkmale (1). Die zeichnerischen Darstellungen ihrer zeitlichen Folgen werden 
als Ganglinie des Wasserstandes bzw. als Ganglinie des Durchflusses bezeichnet und finden 
zur Abbildung des Hochwasserereignisses in einem bestimmten Beobachtungs- (Pegel-) 
Querschnitt zweckvolle Verwendung. 

Der Hochwasserablauf in einem abgegrenzten Flussabschnitt (Fliessraum) kann mittels 
zweier Ganglinien des gleichen Merkmales, z.B. der Ganglinie Q, (¢) des Durchflusses durch 
das obere Begrenzungsprofil (Einstrémprofil) Z des Fliessraumes und der Ganglinie Qs (f) 
des Durchflusses durch das untere Begrenzungsprofil (Ausstr6mprofil) A in einfacher Weise 
veranschaulicht werden, wie es mittels der Abb. 1 fiir das Donauhochwasser yom Juli 1954, 
das zu den sehr seltenen Hochwasserereignissen gehért, geschieht (2). Der Fliessraum ist 
oben abgegrenzt durch das Einstrémprofil Stein-Krems Z und unten durch das Ausstr6m- 
profil Wien-Nussdorf A. Die von einander stark verschiedenen Formen der Durchfiuss- 
ganglinien Q, (f) und Qa, (4) zeigen, dass, da Durchflussganglinien grundsatzlich unabhangig 
sind von den morphologischen und hydraulischen Veranderungen (?) im Fliessraum, der 
Ablauf des Hochwassers durch Wirkungen anderer Art wesentlich beeinflusst wird. Diese 
Zusammenhiange lassen sich am besten durch die Aufdeckung der kausalen Beziehung 
erkennen, welche die Ereignisablaufe in den Begrenzungsquerschnitten miteinander verbindet. 
Vor allem steht fest, dass das Auftreten eines Paares vergleichbarer (aquivalenter) Merkmale 
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Abbildung 1 
Durchfluss-Ganglinien an den Pegeln Stain-Krems und Wien-Nussdorf fiir das Donau- 
hochwasser vom Juli 1954. 
Q;z (f) Durchflussganglinie in Stein-Krems. 
Qzo Basisdurchfluss in Stein-Krems. 
HQ; = Scheiteldurchfluss in Stein-Krems. 
Qa (t) Durchflussganglinie in Wien-Nussdorf. 
Qao Basis durchfluss in Wien-Nussdorf. 
HQ, _Scheiteldurchfluss in Wien-Nussdorf. 
A HQza Scheitelabflachung zwischen Stein-Krems und Wien-Nussdorf. 


in einem zeitlichen Nacheinander erfolgt und zwar in der Weise, dass der Durchfiuss Qz — 
im Einstrémprofil vor dem ihm aquivalenten Durchfiuss Q, im Ausstrémprofil eingetreten 
ist. Die Existenz von Q, ist demnach notwendig an das Auftreten Q, gebunden, woraus 
unmittelbar folgt, dass die Gesamtheit aller Q;, eine notwendige Bedingung fiir die 
Entstenhung bzw. Existenz der aquivalenten Gesamtheit der Q, bedeutet. Die Gesamtheit 
Q, stellt daher die Entstehungs-, Existenz- oder genetische Bedingung * der Gesamtheit — 
Q, dar und, verallgemeinert auf alle mdglichen Hochwasser iberhaupt, entsprechen die 
Mengen der den einzelnen Hochwasserereignissen zugeordneten Mannigfaltigkeiten Q, 
dem genetischen Bedingungskomplex fiir das Hochwasserereignis in A. Die Durchfliisse 
am Beginn der Hochwasser sowie die Form der Hochwasserwellen in Z sind fiir jedes 
Einzelereignis andere. Der Entstehungs-Bedingungskomplex fiir die Hochwasserereignisse 
in A besitzt daher eine Variabilitat, deren Herkunft und Grosse durch eine Kombination  ; 
von teils bekannten und teils nicht angebbaren Faktoren bestimmt werden. 

Die Wirkung der Veranderung des genetischen Bedingungskomplexes in Z besteht 
demnach in einer entsprechenden Variabilitat der aquivalenten Mannigfaltigkeit der | 
Hochwasserereignisse in A. Aber auch dann, wenn die Durchflussganglinien in Z in bezug | 
auf den Basisdurchfluss Q;, sowie hinsichtlich der Form und des Gesamtinhaltes zufallig 
identisch waren, miisste die ihnen aquivalente Vielheit der Ganglinien in A als eine in bezug | 
auf die gleichen Eigenschaften variable Menge vorausgesetzt werden miissen. Daraus folgt, | 
dass eine Beziehung zwischen vergleichbaren (aquivalenten) Merkmalpaaren Q,, Q, 


* Die haufig dafiir verwendete Bezeichnung « Ursache » wird hier wegen des diesem | 
Begriff inharierenden metaphysischen Aberglaubens vermieden. 
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korrelativen Charakter besitzt, d.h. dass die Abbildung ihres Zusammenhanges durch einen 
_Korrelationsbereich und nicht mittels einer analytisch definierten Kurve erfolgt. Die Breite 
_des Korrelationsbereiches hangt von jenen Bedingungen ab, welche den Ereignisablauf 
zwischen Z und A regeln. Dazu gehéren: das Wasserdargebot der zwischen Z und A 
einmiindenden Zubringer, die aus hydraulischen Griinden (Voreilen grésserer Durchfiiisse) 
resultierende Abflachung der Hochwasserwellen, der Einfluss von natiirlichen und kistlichen 
_Riickhalterdumen und schliesslich die Wirkung des Binnenlandes. Ausserdem sind, wie es 
analog fir den Entstehungs-Bedingungskomplex gezeigt wurde, auch die Bedingungen 
fiir den Ereignisablauf in A noch abhangig von anderen, im voraus meist unbestimmbaren 
Faktoren, welche einzeln und in ihrer Gesamtheit fiir jeden speziellen Fall variieren. Es 
handelt sich demnach bei den Ablauf- oder Zwischenbedingungen ebenfalls um einen verdn- 
derlichen Komplex, dessen Variabilitat die Breite des Korrelationsbereiches bestimmt, 
welcher die Beziehung zwischen vergleichbaren Merkmalen herstellt. 

Die Wirkung der Ablaufbedingungen ist in der Abb. 1 unmittelbar zu erkennen. Es 
zeigt sich eine Abflachung der Hochwasserwelle, weil sich die vergleichbaren Durchfliisse, 
insbesondere auch die Scheiteldurchfliisse verringern. Dies entspricht der bereits erwadhnten, 
den extremen Charakter des Hochwasserereignisses ausgleichenden Tendenz. Die Abflachung 
kann zweckmassig beurteilt werden mittels der Differenz der Scheiteldurchfliisse in Z und A. 


AHQzs = HQ, — HQ, (1) 


Im Falle des Julihochwassers 1954 betrug der konkrete Wert von (1) zwischen Krems und 
Wien 10.200 — 9.600 = 600 m?/s. Wahrend sich die schadenbringenden Merkmale (Durch- 
fluss und Héhe) eines Hochwasserereignisses beim Ablauf vermindern, nimmt seine Dauer 
Zu, u.zw. in einem umso staérkeren Ausmass, jemehr sich die Wasserfracht zwischen Z und A 
‘nfolge des aus diesem Zwischengebiet einstré6menden Wassers vergréssert. Jeder positive 
Unterschied (1) bewirkt demnach eine zeitliche Verlangerung des Ereignisses beim Ablauf, 
d.h. die Ungleichheit 

Teal (2) 


wenn T, die Hochwasserdauer in A und Tz jene in Z bedeutet. Zwischen den Wasserfrachten 
in Z und A 


M; = [ [Q,(t) — Qu] dt 
TT 3 


Ma = { [Qs (8) — Quo] dt 
Tai 
desteht die quantitative Ungleichheitsbeziehung 


a 
M,z = Ma, (4) 
= 


wobei das <— - Zeichen dann gilt, wenn das Wasserdargebot der Zubringer zwischen Z 
und A grosser ist als die Wasserabgabe an das Binnenland, ein Umstand, der in Mitteleuropa 
im allgemeinen den Regelfall darstellt. Weniger haufig wird (4) mittels des > - Zeichens 
hergestellt, namlich dann, wenn das gesamte natiirlich anfallende Wasser oder ein ‘Teil 
davon voriibergehend oder standig in den Untergrund versickert, wie dies in Spezialfallen 
zB. fiir die Schwarza im Neunkirchner Raum (Niederésterreich) zutrifft. Das Gleichheits- 
zeichen in (4) sagt aus, dass der Zufluss aus dem Zwischengebiet quantitativ gleich gross 
ist der Abgabe an das Binnenland. Dies kann héchstens innerhalb kurzer Flussabschnitte 
angenommen werden. 

Von den drei Faktoren, welche die Abfiachung der Hochwasserwelle hervorrufen, steht 
die Wirkung der oberirdischen, natiirlichen oder kiinstlichen Riickhalteraume an erster 
Stelle. Das Voreilen der grésseren Durchfliisse und die Abgabe von Wasser an das Binnenland 
beeinflussen den Ablauf des Hochwasserereignisses in einem quantitativ weit geringeren 
Ausmasse. Die quantitative Bedeutung der Wechselbeziehung zwischen Binnenland und 
Vorfluter tritt demnach im allgemeinen fiir den oberirdischen Durchfluss gegentiber der 
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qualitativen zuriick, wahrend sie in bezug auf den unterirdischen Stromungsvorgang ihre 
Unmittelbarkeit beibehalt. Aus diesem Grunde sowie im Hinblick darauf, dass dieser Bericht} 
eine nur grundsatzliche Untersuchung des Einflusses der Beziehung zwischen Vorfluter und) 
Binnenland anstrebt, die sich allerdings auch tiber die Periode der Normalwasserfiihrung) 
erstreckt, wird als Grundlage dafiir die bereits bekannte Lésung des Problems der Wechsel-|] 
beziehung gewahlt [2>45-6°7-8], Da es sich dabei um ein Forschungsergebnis der Hydraulik| 
handelt, deren Aufgabe darin besteht, die Bewegungsvorginge des Wassers physikalisch- 
mechanisch zu beschreiben, bildet auch diese Problemlésung den Naturvorgang der) 
Vorfluter-Binnenland-Wechselbeziehung mittels eines mathematischen Modells ab, dessen} 
Herstellung eine gréssere Anzahl von Voraussetzungen erfordert, die ihrerseits wieder den 
Genauigkeitsgrad der Rechenergebnisse wesentlich beeinflussen. i 

Den Gegenstand der folgenden Untersuchungen bilden die Darstellung der mathema-} 
tischen Lésung mit den dazu notwendigen Annahmen und der daraus abzuleitenden Fol- 
gerungen sowie der Nachweis fiir das Zutreffen der den extremen Naturereignissen anhaften-} 
den, ausgleichenden Tendenz. Dabei wird der Einfluss der Rechenannahmen auf die} 
Genauigkeit der Ergebnisse klargestellt, womit sich die Gelegenheit verbindet, eine hydro-} 
logisch-statistische Methode — wie sie in der Hydrologie bereits angewendet wird ey] — 
einzufiihren, um eine bessere Anpassung des mathematischen Modelles an die Wirklichkeit } 
zu gewinnen. 


B. Die mathematische Lésung des Problemes der Wechselbeziechung zwischen Vorfluter und 
Binnenland sowie die dazu notwendigen Voraussetzungen 


Es gibt zwei, von einander grundsatzlich verschiedene Zusammenhiange des oberirdischen 
mit dem unterirdischen Wasser. Der erste und wichtigere Fall, welcher der anschliessenden 
Behandlung des Themas zugrunde gelegt wird, ist jener, bei welchem die Zustro6mung von } 
Grundwasser zum Vorfluter und die Speisung des Binnenlandes mit Flusswasser einander 
standig abwechseln, je nach der Grésse des jeweiligen ober- und unterirdischen Durchflusses. 
Es handelt sich dabei also um eine Wechselbeziehung, d.h. um einen auch in bezug auf die 
Richtung des Einflussaustausches verainderlichen Str6mungsvorgang. 

Liegt der héchste Grundwasserspiegel unter dem Flussbett, dann ist eine Einstrémung 
von Grundwasser in den Vorfluter nicht méglich und die Richtung der Stré6mung bleibt 
standig gleich, namlich vom Vorfluter in den Untergrund. Es bildet sich unter dem Flussbett 
ein K6rper aus versickertem Flusswasser, dessen Inhalt infolge der Durchflussveranderungen, — 
im allgemeinen innerhalb nicht weiter Grenzen, schwankt. Der Wasserkérper wirkt wie 
eine in den natiirlichen Grundwasserstrom eingeteufte Tauchwand, welche den Zusammen- 
hang des Grundwasserstromes unterbricht und seine urspriingliche Strémungsrichtung, 
die — grossrdumig gesehen — im allgemeinen der Talrichtung folgt, innerhalb der 
Einflussgrenzen ablenkt. 

Auch bei der wechselseitigen Vorfluter-Binnenland-Beziehung handelt es sich um einen 
verhaltnismassig schmalen Streifen des Binnenlandes, in welchem sich der Einflussaustausch 
abspielt. Allerdings sind hier die Verhaltnisse wesentlich komplizierter als fiir den einseitigen 
Zusammenhang, aus dem Grunde, weil infolge der Wirkung des in den Untergrund versicker- 
ten Wassers bei jedem starkeren Anstieg des Vorfluters die Einflussrichtung plétzlich umkehrt, 
der Grundwasserstrom abgebremst und unter standiger Verdiderung seiner Richtung © 
gleichsam in das Binnenland hineingedrangt wird. Der Grundwasserspiegel wahrend des 
Ablaufes einer Hochwasserwelle im Vorfluter stellt dann das Ergebnis zweier Wirkungen dar, 
nadmlich des Einflusses der Grundwasserspiegellage vor dem Hochwasser, kombiniert mit 
dem Einfluss des zeitlich rasch veranderlichen Hochwasserdurchflusses im Vorfluter. Der 
erste dieser Zusammenhange, abgebildet in der Abb. 2, stellt die Einstrémung von Grund- 
wasser in den Vorfluter bei normaler Wasserfiihrung dar. Die Speisung des Grundwassers 
in einem beliebigen Zeitpunkt wahrend eines Hochwasserereignisses zeigt die Abb. 3. Dies 
ist gleichzeitig die Darstellung fiir die oben beschriebene einseitige Vorfluter-Binnenland- 
Beziehung. 

Die Abbildungen 2 und 3 enthalten die Grundwasserschichtenplane fiir zwei willkiirlich 
gewahlte Zeitpunkte ¢ und 4#; des kontinuierlichen Durchflussgeschehens. Die Entwicklung 
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| Abbildung 2 
Schematischer Grundwasserschichtenplan bei Normalwasserfiihrung im Vorfluter. 


G, linkes Flussufer. 
G, Grenze der ungestorten Grundwasserstr6mung. 
B, Breite der Einflusszone. 
21%, Grenzen eines Teilgebietes der Einflusszone. 
by Breite eines Teilgebietes der Einflusszone. 
Fy Fliessrichtung im Vorfluter. 
Fe Fliesslinie der gest6rten Grundwasserstromung. 
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Abbildung 3 _ $ 
Schematischer Grundwasserschichtenplan bei Hochwasserfiihrung im Vorfluter. 
£1, %, Grenzen eines Teilgebietes der Einflusszone. 


bj Teilgebiet der Einflusszone. 

F, Fliessrichtung im Vorfluter. i 

F, Fliesslinie der gestérten Grundwasserstromung. 

F; Fliesslinie der ungestorten Grundwasserstromung. 
G, linkes Flussufer. 

G, Grenze der ungestorten Grundwasserstromung. 


Bf Einflusszone. 


yon einem zum anderen Zusammenhangsmoment geht unter Durchlaufung einer stetigen 
Folge von Zwischenlagen vor sich. Die Grundwasserhéhe an einem beliebigen Ort in der 
Entfernung x vom Ufer verandert sich also mit der Zeit. Ausserdem hangt sie von der 
Situation des Beobachtungsortes innerhalb des Einflussstreifens ab. Da sich iiberdies die 
Verinderung der Grundwasserhéhen mit einer entsprechenden Auderung der Str6mungs- 
richtung verbindet, folgt, dass der wechselseitige Vorfluter-Binnenland-Zusammenhang 
dem Raum-Zeitsystem der Natur entspricht und demnach vier Dimensionen zu seiner 
Darstellung bend6tigt. 


Die Ableitung des mathematischen Ausdruckes fiir die vierdimensionale Wechselbezie- 


hung erscheint im Hinblick auf die dabei auftretenden Schwierigkeiten nicht zweckmassig. 
Der tatsichliche, raumliche Strémungsvorgang wird zur Vereinfachung der Rechnung 
reprisentativ durch eine vorwiegend waagrechte, in zu einander parallel gerichteten, 
lotrechten Ebenen verlaufende Strémung ersetzt, wobei zusatzlich vorausgesetzt wird, dass 
die lotrechten Strémungsebenen senkrecht zur Richtung des Vorfluters angeordnet sind. 
Bei der Ersatzstromung handelt es sich also um eine Projektion der tatsachlichen Stromungs- 
flachen (Zylinderflachen mit lotrechten Erzeugenden) auf lotrechte Ebenen, also um eine 
Verkiirzung des Strémungsweges, welche ihrerseits eine Vergrésserung des Gefalles der 
freien Oberflache impliziert. Damit gestaltet sich das Zusammenhangproblem dreidimen- 
sional und fiir seine Abbildung geniigt ein raumliches Koordinatensystem mit den beiden 
horizontalen Achsen fiir die Zeit ¢ und fiir die (senkrechte) Entfernung x vom Flussufer 
sowie mit der vertikalen Achse fiir die von der undurchlassigen Schichte gemessene 
GrundwasserhGhe H (x, 2). 

Die Berechnung der Grundwasserhéhe H (x, f) erfolgt, da sie die Wirkung einer 
Fliissigkeitsbewegung darstellt, mittels der Bewegungsgleichung und der Raumgleichung. 

Zur Beschreibung der Bewegung des Grundwassers findet innerhalb eines sehr aus- 
gedehnten praktischen Geltungsbereiches das von DARCY [9] auf versuchstechnischem 
Wege nachgewiesene und nach ihm benannte Filtergesetz 

i ey i HL (5) 

ox 

zweckvolle Verwendung, wodurch ein einfacher Zusammenhang der Filtergeschwindigkeit y 
mit dem Gefalle J der freien Oberflache des Grundwassers an einer Stelle x hergestellt wird, 
wobei k die (mittlere) Durchlassigkeit des Bodens oder die DARCY’sche Filterkonstante 
und ds die elementare Lange des Stromfadens an der Oberflache bedeutet. Das negative 
Vorzeichen sagt aus, dass entweder die Str6mung entgegen der als positiv angenommenen 
Richtung der x-Achse, d.i. gegen den Vorfluter hin erfolgt, oder dass bei Abgabe an das 
Binnenland das Spiegelgefalle ein negatives Vorzeichen annimmt. 

Die Giltigkeit des DARCY’schen Gesetzes beschrankt sich einerseits auf ein geniigend 
feinkérniges Bodenmaterial und andererseits auf ein entsprechend kleines Gefialle des 
Grundwasserspiegels. Ausserdem wiirde bei einem grossen Gefalle auch die mathematische 
Losung des wechselseitigen Zusammenhangproblemes nicht gelingen. Aus diesen Griinden 
werden in bezug auf die Grésse von J zwei Annahmen getroffen. Erstens soll J so klein sein, 
dass die Tangente des Neigungswinkels von seinem Sinus wenig abweicht, d.h. dass die 
Beziehung 


OLEL (x2) Se Eat) 
ease Ue Eee: 


genau genug zu Recht besteht und zweitens wird das Quadrat des Gefilles gegeniiber J 
selbst so klein angenommen, dass 

DIG TDN: 

Ee ) ~ 0 


Os 


(6) 


(7) 
gilt. 

Stellt die Durchlassigkeit k einen mittleren Festwert dar, dann darf k stetig noch weder 
unstetig veranderlich sein. Auch eine Richtungsverdnderlichkeit wird ausgeschlossen. 
Bestehen diese Annahmen zu Recht, dann handelt es sich um ein gleichartig durchlassiges 


(homogenes und isotropes) Bodenmaterial, fiir welches auch das relative Porenvolumen e 
eine Groésse mit Durchschnittcharakter darstellt. 
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Unter Beriicksichtigung der bisher getroffenen Annahmen betragt die Grundwasser- 
menge, die in der Zeiteinheit einen 1m breiten Streifen durchstré6mt, welcher von zwei 
lotrechten, zum Vorfluter senkrecht gerichteten Stromungsebenen begrenzt wird 

oH, 4) BuGar 
—k-— eee ne pene (8) 
worin die Grundwasserhéhe H (x, 4) von der waagrecht angenommenen, undurchlassigen 
Schichte zu messen ist. 

Nach der Kontinuitatsbedingung muss bei gleichartig durchlassigem Bodenmaterial 
die zeitliche Anderung des elementaren Wasservolumens dV = u.1. H (x, t) dx gleich sein 
der Anderung des Grundwasserdurchflusses q auf der Strecke d x. Es gilt daher mit Riicksicht 
auf die Str6mungsrichtung und wegen GI. (7). 

: 2 
CON or Gye H (x, t) 
ot a ox? 

Das Integral von (9) stellt die mathematische, nunmehr dreidimensionale Loésung des 
Problems vom wechselseitigen Zusammenhang zwischen Vorfiuter und Binnenland dar. 

Vom Blichfeld der gewasserkundlichen Hydrologie hat die Lésung von (9) zwei Bedin- 
gungen notwendig zu erfiillen. Sie muss erstens eine Aussage tiber die zeitliche Veranderung 
des zu einer bestimmten Zeit ausgebildeten Grundwasserspiegels unter Ausschaltung des 
Vorflutereinflusses gestatten. Dazu wird die Kenntnis des Spiegelverlaufes in jenem Zeit- 
punkte bendtigt, in welchem die Untersuchungen beginnen sollen. Zweitens hat die Lésung 
von (9) — unabhangig von der ersten Forderung — ein Merkmal fiir den oberirdischen 
Durchfluss zu enthalten, u.zw. in einer Form, welche die Berechnung des Vorflutereinflusses 
auch dann zulasst, wenn die zeitlich geordnete Merkmalfolge des oberirdischen Durchflusses 
nicht als analytisch definierbare Funktion darstellbar ist. Als Durchflussmerkmal eignen 
sich zweckmassig die an einem benachbarten Flusspegel beobachteten Wasserstande bzw. 
cinfache Transformationen von solchen. Die beiden Vorschriften, welche fiir den Lésungs- 
vorgang von (9) als Anfangs- und Randbedingung gedeutet werden kénnen, entsprechen 
Ger Anzahl nach gerade den Bedingungen, die notwendig sind und auch dazu hinreichen, 
die Differentialgleichung (9) eindeutig zu lésen. 

Die in der gewdsserkundlichen Praxis bendtigten Aussagen iiber das Verhalten des 
G rundwasserspiegels wahrend und nach bestimmten Durchflussereignissen im Vorfluter 
‘z’B. Hochwassern) erstrecken sich in den meisten Fallen tiber verhaltnismassig kurze 
Zitabschnitte. Auch besteht haufig fiir den Ablauf des ober- und unterirdischen Durchflusses 
yo! dem zu untersuchenden Ereignis sowie in Zeitabschnitten zwischen besonderen 
Hrgebnissen weniger Interesse. Es erscheint daher zweckmassig, die zeitliche Zahlung nicht 
am Anfang der Beobachtungsreihe, sondern fiir jede beliebige Teiluntersuchung i neu zu 
beginnen, so dass den i(= 1,2 ... j ...) Teiluntersuchungen ebensoviele Anfangspunkte 
‘; = 0 entsprechen. 

Zur mathematischen Festlegung der Anfangs- und Randbedingung empfiehlt es sich 
susserdem, die Wasserhdhen weder auf die (waagrecht angenommene) undurchlassige 
Schichte, noch auf den Flusspegel zu beziehen. Es erscheint vielmehr zweckmAssig, sie 
yon jenem Niveau zu messen, das erhalten wird, wenn man die Grundriss — (x —, t—) 
Ebene entlang der Héhen — (H —) Achse verschiebt, dass in den Zeitpunkten 4; = 0 der 
Grundwasserstand, der am Flussufer x = 0 mit dem Flusswasserstand identisch ist, den 
Wert 0 annimmt (Abb. 4). ; 

Liegt der Pegelnullpunkt HPN iiber der (waagrecht angenommenen) undurchlassigen 
Schichte und besitzt die Wasserstandsganglinie W (f) im Vorfluter im Zeitpunkt 4 = 0 
Jen konkreten Wert Wjio, dann gelten mit 


(9) 


Hio = HPN + Wio (10) 
‘tir jede Untersuchung i die Anfangsbedingung , 
fiir 4; = 0 hi (x) = Hi («) — Hio (11) 
md die Randbedingung 
fiir x =0 wi (1) = Wi (1) — Wio (12) 
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Abbildung 4 
Anfangs- und Randbedingung des Vorfluter-Binnenland-Zusammenhanges. 
2 Anfangsbedingung fiir i = 0. 
US undurchlassige Schichte. 
Ie Pegel im Vorfluter. 
PNP _ Pegelnullpunkt. 
HPN Hohe des Pegelnullpunktes tiber der undurchlassigen Schichte. 
Wi (t) Wasserstandsganglinie im Vorfluter bezogen auf den Pegel. 


wi (t) Randbedingung fiir x = 0 bezogen auf das verschobene Koordinaten- | 


system. ’ 
Wi (n) Wasserstand zur Zeit n, bezogen auf den Pegely 
wi (n) Wasserstand zur Zeit n, bezogen auf das verschobene Koordinaten- 


system. K 
Bi Vorfluter-Einflusszone zur Zeit ti . . < 
bi Teilgebiet der Vorfluter-Einfilusszone zur Zeit ti . 


wobei wegen der Verschiebung der Grundrissebene iiberdies gilt 


fur 4; = 0-und x =0 hio = Wio = 0 (1393 


In der Gleichung (11) hat 4; (x) dann ein positives Vorzeichen, wenn H; (x) grésser ist | 


als Hi, was solange zutrifft, als ein Einstromen in den Vorfluter erfolgt. Erreicht der Pegel- 
stand im Vorfluter ein bestimmtes, jedoch im allgemeinen fiir jede spezielle Untersuchung 
verschiedenes Mass, dann kehrt die Stroémungsrichtung um und die A; (x) werden negatiy. 
Beginnt demnach eine gewdsserkundliche Untersuchung j bei einem hohen Wasserstand 
Wjo im Vorfluter, dann ist die Randbedingung fiir 4; = 0 eine monoton fallende Kurve mit 
negativen Ordinaten. Da die grundsatzliche Méglichkeit vorlicgt, dass innerhalb des 
praktischen Schwankungsintervalles vom niedrigsten Wasserstand NNW bis zum héchsten 


Wasserstand HHW jedes dazwischen liegende Niveau als Grundrissebene des Koordinaten- | 


systems angenommen werden kann, gibt es eine unendliche Vielheit von dreidimensionalen | 


Koordinatensystemen zur Darstellung der Lésung von (9) bzw. eine ebenso grosse Mannig- 
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| 
| 
| 
| 
| 
| 


| 

\faltigkeit von Paaren ebener Koordinatensysteme fiir die Abbildung der Anfangsbedingung 
(11) und der Randbedingung (12). 

| Unter allen méglichen Lagen der Grundrissebene gibt es eine ausgezeichnete, namlich 
ijene, fiir welche die Anfangsbedingung (11) eine horizontale Gerade wird. Der Abstand 
idieses ausgezeichneten Niveaus von der (waagrecht angenommenen) undurchlassigen 
ISchichte wird als « Machtigkeit des Grundwassers »» bezeichnet. Fiir die grundsatzliche 
‘Bxistenz dieses ausgezeichneten Niveaus ist es ohne Bedeutung, ob es jemals wirklich 
jbeobachtet wird oder nicht. Es besitzt vielmehr die Bedeutung eines geometrischen Ortes 
ider mittleren Schwankungsniveaus der Wasserstandsganglinien fiir samtliche Orte x entlang 
‘einer StrOmungsebene einschliesslich des Durchschnittes W der Pegelstande im Vorfluter 


Abbildung 5 
Der Schwankungsbereich des peace acer picecls. 
Ai, Aj Grundwasserspiegel zur Zeit ti bzw. tj. ; 
fete Anxnw oObere und untere Grenzlage des Grundwasserspiegels. 
US undurchlassige Schichte. 


iP. Pegel im aor: 
Pegelnullpunkt. nae ; 
HPN Hohe aes. Pegelnullpunktes iiber der undurchlassigen Schichte. 
W Wasserstande im Vorfluter bezogen auf den Pegel. Hi 
w Wasserstainde im Vorfluter bezogen auf das verschobene Koordinaten- 
system. ; wei 
W i Normalwasserstand. P inde 
i tie alaineh bezogen auf die undurchlissige Schichte. 
h Grundwasserstinde bezogen auf das verschobene Koordinatensystem. 
H Machtigkeit des Grundwassertragers. 


Bi Bj Vorfluter-Einflusszone zur. Zeit ti bzw. tj. 
ii Teilgebiet der Vorfluter-Einflusszone. 
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iiber eine lange Beobachtungsreihe. Der Begriff der Machtigkeit behalt seine Bedeutung auch 
fiir jene Orte x, die ausserhalb der Vorfluter-Einflusszone liegen. 
Der Geltungsbereich der GI. (11) beschrankt sich nicht nur auf den Sonderfall, der sie 
als Anfangsbedingung deutet, sondern umfasst alle hj (x, 4) der i Untersuchungen mit t; = 0. 
Da sich diese Gréssen von den zugehérigen H; (x, 4) nur um die fiir jede Untersuchung 
individuelle Konstante Hjp unterscheidet und die Ableitung jeder beliebigen Konstanten den — 
Wert 0 besitzt, kénnen in der Differentialgleichung (9) die beiderseits unter dem Differential- 
zeichen stehenden Variablen H (x, #) durch h (x, A) ersetzt werden. Der gleiche Ersatz aber 
ist fiir den auf der rechten Seite von (9) stehenden Faktor H (x, #) nicht zulassig. Wenn jedoch 
angenommen werden kann, dass die Schwankungen des Grundwasserspiegels gegeniiber | 
der Michtigkeit klein sind, d.h. dass samtliche sinnyollen H (x,#) einschliesslich der Machtig- ' 
keit H wesentlich grésser sind als ihre Unterschiede (H (x, t) — H), dann kann der Faktor © 
H (x, f) in (9) durch die Machtigkeit H ersetzt werden, womit (9), wenn die Bodenbeiwerte k, 
uw mit H verbunden werden zu. | 
ae=kiiH (14) | 
die Form 
dA (x, F) 3 oA (x, 1) 
7 =a 
ot d x2 
annimmt. Die durch (14) definierte Grésse a stellt ein Mass dar fiir das einem bestimmten 
Grundwassertrager von der Natur gegebene Vermégen zum Transport des Wassers und 
kann daher sinngemass als « Wasserleitfahigkeit des Bodens » bezeichnet werden. Da a 
entsprechend (14) eine Verbindung von Durchschnitten darstellt, besitzt es ebenfalls Mittel- 
wertcharakter und ist demnach — fiir die Integration von (15) — dquivalent mit einer } 
mathematischen Konstanten. 


Mittels der Annahmen (6) und (7) wurde innerhalb der Vorfluter-Einflusszone B das 
Gefille des freien Grundwasserspiegels als klein vorausgesetzt. Wenn diese Forderung in 
der allernachsten Umgebung des Vorfluters erfiillt ist, dann besteht sie bestimmt zu Recht | 
innerhalb eines Gebietes b < B, das einerseits in B enthalten, andererseits vom Ufer etwas | 
abgeriickt situiert ist. Es wird dann ohne wesentliche Verminderung der Genauigkeit 
méglich sein, fiir jede Stelle x, innerhalb von b die Anfangsbedingung (11), durch den | 
mittleren Wert | 


(15) 


= 1 i 
h (xp) = 7 fo (x) dx (16) | 
} 


zu ersetzen. Damit lautet die Losung der Differentialgleichung (15) welche aus der Summe 
zweier Integralausdrucke hy und Ay, besteht [2°], fiir jede Stelle x; innerhalb b | 


: wp, 
h (xr, 1) = hy + Ix = A (xx) o(u) ete FE rs w(d)e_ ray (¢t— 6) 3/2 dS (17) | 
0 


———— 


wenn 98 die Integrationsvariable und 


2 G ; . 
o(u) = ry fe e—* dz (18), 
0 i 


das GAUSS’sche Fehlerintegral mit der oberen Grenze : 


Xk I 
haraicigl (9) | 
bedeutet. Tafeln der konkreten Werte von (18) sind in der einschldgigen Fachliteratur } 
enthalten [11.1213], 


Mit der Substitution 
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-erhalt (17) die Form 


x2 


| A (Xk; t) = hy + In = h (xn) OCW) + avn f rOe= ; ae ev? dy (21) 


: u 


aus der sich unmittelbar ergibt, dass sinngemiss fiir x —0:h CD = Wwi@ minds fur 
t= O0:h(x, t)=hA(x). Damit sind Anfangs- und Randbedingung (11) und (12) erfiillt 
und (17) bzw. (21) stellt tatsachlich das vollstandige Integral yon (15) vor. Die mathematische 
| Lésung des wechselseitigen Zusammenhanges zwischen Vorfluter und Binnenland erweist 
sich demnach identisch mit der Lésung des Problemes der Warmeleitung in einem einseitig 
/ begrenzten Stab aus einem homogenen, isotropen Material, der an der Begrenzungstelle 
|(x = 0) beliebig erwarmt wird [2°]. 


C. Grundsatzliche und praktische Folgerungen aus der mathematischen Lésung 
Im _ gewdsserkundlich-hydrologischen Sinne bedeuten die Integralgleichungen (17) 
jund (21) mathematisch definierte Funktionen fiir die Ganglinie des Grundwasserstandes an 
(jedem Ort xz des Teileinflussgebietes b. Es handelt sich dabei um die Summe von zwei, von 
yeinander unabhangigen Zeitfunktionen A; und Ay. 

Der erste Summand /;, der am Beginn ¢; der Untersuchung den konkreten Wert f (xx) 
ae stellt im Zeitpunkt t; das Ergebnis des vorher vollzogenen Einflussaustausches 
zwischen Vorfluter und Binnenland im Orte xg dar und nach dem Zeitpunkt 4; das zeitliche 
| ae des Austauschergebnisses. Aus der Verbindung von f (x;) mit dem GAUSS’schen 
‘Integral © (u) zu einem Produkt ergibt sich die fiir die Konstruktion von /; wesentliche 
{ Erkenntnis, dass die Grundwasserstandsganglinie fy proportional dem von u = xz /2a v/t 
j,abhangigen GAUSS’schen Integral ist und daher dessen Konvergenzeigenschaft besitzt. 
(| Daraus folgt, dass fiir kurze Untersuchungen der Spiegel /;, insbesondere fiir weitere Orte xp, 
jn der konstanten Hohe A (xx) verlaufend angenommen werden kann. 

| Der zweite Summand hy, lasst sich nur punktweise konstruieren, weil er nicht allein 
yvon der Zeit t, sondern auch von der (variablen) Zeitdifferenz (t — §) abhdngt. Es ist daher 
yvor der Integration erforderlich, alle zwischen 0 und ¢ liegenden Werte § der Wasserstands- 
yganglinie im Vorfluter mit den entsprechenden Werten der Funktion 

i 


Xk -¥ Xk2 ~ 3 

| v (8) =——= ¢ weEA_C—h 2 (22) 
2a / T 

‘2 multiplizieren, welche im Zeitpunkt So = t — xx2/6 a? einen Grosstwert besitzt [5]. Die 
Wanktion (22) fiir jeden beliebigen Zeitpunkt ¢ kann gedeutet werden als eine zeitliche Ver- 
eilung von Gewichten (8), mit welchen die Wasserstande w (6d) im Vorfiuter an der 
Musbildung des Grundwasserstandes /y; im Zeitpunkt ¢ beteiligt sind. Der zur Zeit So, also 
om x2/6 a? vor t, beobachtete Flusswasserstand w (So) liefert den gréssten Beitrag zum Auf- 
)bau des jeweiligen Grundwasserstandes Ay an der Stelle x, wahrend der mit hy gleich- 
veitig auftretende Flusswasserstand w (¢) noch keinen Einfluss besitzt. Ebenso nehmen bei 
Jntersuchungen iiber verhaltnismassig lange Zeitabschnitte ¢ die Einfllisse weiter zuriick- 
iiegender w (9d), (8 « 4, ab und verschwinden allmachlich ganz. 

Der Konstruktionsvorgang der Grundwasserstandsganglinie hy [8] folgt demnach 
bhne weiteres aus der nachstehenden Ueberlegung. Der Grundwasserstand an einer Stelle xz 
\st in einem Zeitpunkt ¢ seiner Grésse nach gleich der Summe der mit den Gewichten ap (0) 
nultiplizierten Wasserstande w (d) im Vorfluter. Dabei sind alle Gewichte fiir Stellen x, > 0 
mntsprechend (22) kleiner als « 1 ». Es entspricht daher jeder Grundwasserstand der Ordinate 
der Summenlinie der gedampften Wasserstandsganglinie im Vorfluter fir das Zeitintervall 
0, 4). Die Ganglinie der Grundwasserstinde fiir die Stelle x; kann daher gedeutet werden 
als eine zeitlich geordnete Folge-der Ordinaten von Summenlinien gedampfter Wasserstands- 
ganglinien im Vorfluter. 
| Die Wirkung des Binnenlandes auf den Hochwasserablauf im Vorfluter besteht in einer 
durch das Riickhaltevermégen des durchlassigen Untergrundes bedingten Abflachung der 
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Hochwasserwelle w(). Dieser Sachverhalt ist leichter zu durchschauen, wenn die 
Funktion (22) in jedem Zeitpunkt ¢ durch ihren Mittelwert 
=~ ae 1 De tli 
b@=t| ¥ods=5—= | emHde= 1k — ew) (23) 
3 Vim . 
0 Uu 
reprasentativ ersetzt wird, worin ¢ (u) wie friiher das GAUSS’sche Integral mit der oberen 
Grenze u = x,/2 a /t bedeutet. Durch (23) ist eine nur einfache Beziehung von a (t) mit der 
Zeit t hergestellt worden, womit sich auch eine Naherungskonstruktion fiir Arr verbinden 
lasst, wie dies durch Einsetzen von (23) in (17) ohne weiteres zu ersehen ist. Es ergibt sich 
namlich 


t t 
mm =) fwd d= Ue — Bw) fwd (24) 


also ein nur von der Zeit ¢, dagegen nicht auch von der Zeitdifferenz (t — §), abhangiger 
Ausdruck fiir die Ganglinie des Grundwasserstandes an der Stelle xz. Ebenso wie samtliche 
Anteile | (3) nach GI. (22) fiir jeden Ort x, > 0 kleiner sind als « 1 », besitzt auch ihr 
Mittelwert v (ft) nach GI. (23) dieselbe Eigenschaft. Der Unterschied liegt lediglich in dem 
Umstande, dass es sich bei der GI. (22) um ein fiir jedes w (6) individuelles, bei GI. (23) 
dagegen fiir alle w (3) gleiches Dampfungsmass handelt. Die nach (24) konstruierte Ganglinie 
der Grundwasserstande Ay, ist demnach gegeniiber der exakt ermittelten verzerrt. 


Die Wasserstands-Ganglinie w(t) des Vorfluters entspricht einer Transformation 
w (t) = Wo (Q, 4) = Q) O (25) 


der Durchfluss-Ganglinie Q (fr) fiir den Pegelquerschnitt, weil zwischen den beiden Merkmalen 
des Durchflussereignisses (Wasserstand W und Durchfluss Q) ein Zusammenhang besteht, — 
welcher in der Hydrologie als Abflusskurve bezeichnet wird. Mit (25) nimmt die GI. (24) 

die Form 


a5 t ( 
hi) f Q, (3) 48 (26) 


an, welche als Produkt der mittleren Dampfung und einer Transformation der Wasserfracht 
im Vorfluter fiir den Zeitabschnitt (0, tf) die Riickhaltewirkung des Binnenlandes unmittelbar | 
erkennen lasst. 


Die grundsatzlichen Erkenntnisse, welche aus den bisherigen Untersuchungen hervor- | 
gehen, werden in Abb. 6 veranschaulicht. Es handelt sich um die im Ort Stopfenreuth 
beabachtete Ganglinie der Grundwasserstande, welche durch die Hochwasserwelle von 
Dezember 1925/Janner 1926, registriert am Donaupegel Deutsch-Aitenburg, hervorgerufen 
wurde. Die Scheitelerhebung der Grundwasserwelle, d.i. der Unterschied zwischen 
Wellenscheitel und Anlaufniveau, beiden in absoluten Héhen gemessen, betrug 


141,11 — 140,22 = 0,89 m 


und jener der Donauwelle 
142,41 — 139,14 = 3,27 m 
womit sich fiir das mittlere Dampfungsverh4ltnis der Richtwert 
0,89 
Bil 


v@ 


| 
‘| 
Ot 27, | 


ergibt. Der Zeitunterschied dquivalenter Hodhen, die Verzégerung, ergibt sich in dem * 
speziellen Fall der Abb. 6 fiir die Wellenscheitel mit At = 9 Tage. Wird die Entfernung x, 

des Beobachtungsbrunnens yom Donauufer mit 1000 m angenommen, dann betragt im 

Donaurandgebiet des siidlichen Marchfeldes die Fortplanzungsschnelligkeit von Erscheinun- i 

gen if 

@® = 1000/9 ~ 110 m/Tag. 

Die Verz6gerung und damit auch die Schnelligkeit der Fortpflanzung bestimmter | 


126 


743, 00 


A 
ra 
x= 
= 
R 
[IN 
S 


” 
u.A. 


& 142,00 
3 
BS 
x 
141,00 1197,77 
) —Ss 
| S rc ea a 
| S Bie 
Dass Ho: 140,22 
740,00 
pee eer sis Basis Wo: 139,% 
739,00 : Le y 


| 27. 22, 23, 24. 25. 26. 27. 29. 29, 30. 34, % 2 3, 4% & 6 F B J 10.14 72, 13, th 1S, 75. TH. 18. 19, 
Dezember 1925 ——3—____—__ Janne 1926 
| 


f Abbildung 6 
Wasserstandsganglinie am Pegel Deutsch-Altenburg und Ganglinie der Grundwasserstinde 
in Stopfenreuth fiir das Donauhochwasser von Dezember 1925/Janner 1926. 
W (ft) Wasserstandsganglinie in Deutsch-Altenburg in absoluten Héhen. 
H (xk, t) Ganglinie der Grundwassersténde in Stopfenreuth in absoluten Hdhen. 
HW Scheitel der Stromwelle. 


W, Basis der Stromwelle. 
| AW Scheitelerhebung der Stromwelle. 
HH Scheitel der Grundwasserwelle. 
| lls Basis der Grundwasserwelle. 
AH Scheitelerhebung der Grundwasserwelle. 
: At Zeitunterschied der Scheitel. 


_ Erscheinungen in den Untergrund kénnen mathematisch dann festgelegt werden, wenn die 
’ Wasserstandsganglinie als analytische Funktion, z.B. als periodische Schwingung 

w (t) = Wmax Sin tet/T (27) 
i mit der Amplitude wmaa und der Schwingungsdauer T definiert wird. Der Schwingungsprozess, 
( dessen Beginn zeitlich weit zurtick liegt, soll sich um das Niveau der mittleren Machtigkeit 
| if vollziehen, womit sich die Anfangsbedingung h (xx) = 0 ergibt. Unter diesen Vorausset- 
, zuangen erh4lt die Integralgleichung (21) die Form 


} 2 faxes) au XK ; 
: h (xr, 1) = hy = 0 + Wa tmae | sin cay a? 2 ea dy (28) 


7) 


| Mit den Beziehungen 
n 
7t/T =n und eu, = (29) 
av/2 
| lautet die Lésung [29, 5] der GI. (28) 
h (xk, t) = e—Pxk Wmax. Sin n (t — p/n xx) (30) 


\ wobei e—pxk « 1 das vom Wasserleitvermégen a des Bodens abhangige Dampfungsverhaltnis 
(der Schwingung angibt, deren Amplitude an der Stelle x, demnach 


Amax. = @—Pk Wmax. (31) 


tbetragt. Die Verzégerung besitzt gemass GI. (30) fiir samtliche Paare aquivalenter Wasser- 
théhen den gleichen Betrag 


pee a salt Ew, PX (32) 
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womit sich die Schnelligkeit des Vorfluter-Einflusses mit 


Xk n tk H 
= _ = (33) 
ee ba SEs 


ergibt. Wenn die periodischen Pe Rca 2 fiir die gewdsserkundliche © 
Hydrologie auch keine praktische Bedeutung besitzen, haben die obigen Ergebnisse dennoch — 
einen grossen Erkenntniswert, weil sie unmittelbaren und klaren Einblick in den Vorgang | 
der Fortpflanzung von Durchfluss-Veranderungen in das Binnenland gestatten. 

Auch die anderen grundsatzlichen und praktischen Folgerungen lassen sich am | 
zweckmiassigsten dann erkennen, wenn bestimmte, einfache Formen der Wasserstandsgang- 
linie im Vorfluter vorausgesetzt werden. 

Die jeder Ordinate der Ganglinie der Grundwasserstande inharierende Tendenz, sich 
dem Niveau des Wasserspiegels im Vorfluter anzupassen, wird am einfachsten durch die 
Annahme gezeigt, dass in einem Zeitpunkt 4, in welchem der Grundwasserstand an der 
Stelle x; um h (xz) tiber dem Wasserstands-Niveau w’ip (= 0) im Vorfluter lag, der Wasser- 
stand im Vorfluter pl6tzlich von w’io (= 0) auf w’io Sm} w'io (= 0) gesprungen ist und in 
dieser Héhe sehr lange Zeit verharrt. Fiir diese Verhaltnisse ergibt sich die GI. (21). 


— 


—— 


h (xk, 0) = h (xk) OW) + wo [1 — PW] = Win + Th Cen) — w/o] Gu) (34) | 


Wegen der Konvergenzeigenschaft des GAUSS’schen Integrals ~(u) folgt aus (34), dass sich © 
der Grundwasserstand h (xz, f) an der Stelle x, mit fortschreitender Zeit dem neuen | 
Wasserstandsniveau w’’i9 im Vorfluter nahert, in demselben Masse, wie der zweite Summand 
von (34) dem Wert « 0 » zustrebt. | 
Es kann weiters angenommen werden, dass der Wasserspiegel im Vorfluter im Zeitpunkt } 
t; nicht von w’jo auf w’jg springt, sondern auf w’jo verharrt, also die Bedingung 


wo = Wio = Wio = 0 (35) 
zu Recht besteht. Dann vereinfacht sich (34) zu 
h (xk, 0) = h (xr) Q(u) (36) | 


einem mit dem ersten Summanden f/; der Problemlésung (17) bzw. (21) identischen j 
Integralausdruck. 1 

Aus der Produktverbindung des Grundwasserstandes h (x;), der das Ergebnis der | 
Vorfluter-Binnenland-Wechselbeziehung bis zum Zeitpunkt ¢; an der Stelle x; reprasentativ | 
darstellt, mit dem GAUSS’schen Integral (u) folgt unmittelbar, dass jeder, wegen der : 
Willkiir der Annahme von f; ebenfalls beliebige Effekt h (xz) die Tendenz impliziert zu | 
vergehen, wenn die ihn auslésende Veranlassung, die Durchflussschwankungen im Vorfluter, 4 
aufhéren zu existieren. Wenn sich auch solche Voraussetzungen in Wirklichkeit nicht | 
realisieren, lassen sich aus den obigen Ueberlegungen Erkenntnisse mit grundsdtzlichem | 
Wert ableiten. Das Aufhéren der Wasserstandsschwankungen im Vorfluter ist gleichbedeutend 
mit einem konstanten Ablauf des Durchflussereignisses, also mit einem Ruhezustand. Ein | 
solcher Durchfluss wiirde zu seinem Vollzug die ausgeglichene Wasserhéhe W bendtigen, 
namlich jenes Niveau, das durch Glattung der langjahrigen Wasserstandsganglinie im} 


ausgezeichnete Fall der horizontalen Anfangsbedingung im Niveau der mittleren Machtigkeit | 
H des Grundwassertragers. Daraus folgt allgemein: Jede durch die Vorfluter-Durchfluss-/ 
schwankungen ausgeléste Wirkung im umgebenden Binnenland ist von Natur aus untrennbar | 
mit dem Bestreben verbunden, den durch den Begriff der Machtigkeit des Grundwassers! 
reprasentativ vertretenen Zustand der Schwankungsruhe zu erreichen. Damit aber ergeben # 
auch gewdsserkundlich-hydrologische Ueberlegungen ein Beispiel fiir eine Erkenntnis dean 
modernen Philosophie der Naturwissenschaften, wonach die Beziehung zwischen der Welt 
der Bewegung und der Welt der Ruhe darin besteht, dass jedes Ereignis als individuelles 
Element einer zeitlichen Folge yon gleichartigen Ereignissen vergeht, aber infolge seines | 
Zusammenhanges mit diesen anderen Ereignissen bestehen bleibt [44]. 

Fir die hydrologische Praxis ist die Beantwortung der Frage von wesentlicher Bedeutung, | 
welcher Einfluss durch die mit der morphologischen und hydraulischen Unstabilitat [15, 16, 
im Zusammenhang stehende Verdnderung des Vorfluter-Durchflussvermégens auf den | 
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Grundwasserspiegel des umgebenden Binnenlandes ausgeiibt wird. Bei Anlandungen in 
der Flussstrecke oder bei Einsetzen einer Stauwirkung erhdhen sich die fiir den Transport 
eines bestimmten Wasserquantums erforderlichen Wasserhdhen. Bei Eintiefungen des Fluss- 
_bettes oder bei Ausfall von Riickstauwirkungen tritt das Umgekehrte ein. Was fiir spezielle 
| Durchflusswerte zutrifft, gilt auch fiir-ihren Durchschnitt. Es handelt sich demnach nicht 
um Veradnderungen der Schwankungen, sondern um eine (positive oder negative) 
Verschiebung des Niveaus, um welches sich die Schwankungen vollziehen, d.h. um die 
Vergrésserung oder Verkleinerung der Grundwasser-Machtigkeit, welche als die Basis der 
Wasserstandsschwankungen definiert wurde. Morphologische Umegestaltungen ergeben 
sich in der Regel wahrend eines Hochwasserereignisses, also in zeitlicher Hinsicht plotzlich, 
was bedeutet, dass das bisherige Schwankungsniveau 4==w==0im Zeitpunkt ¢; der 
/morphologischen Umgestaltung unstetig von 0 auf + Aw springt. Damit aber ergibt sich 
/aus GI. (21) 


h(x, 1) =0 + Aw 2hh/x | ev dy = + Aw[l—oW)) (37) 


u 


‘womit ausgesagt wird, dass mit fortschreitender Zeit, in dem Masse, mit welchem das 
( GAUSS’ sche Integral @ (uw) sich dem Wert « 0» nahert, die Grundwasserhéhe in jedem Orte x 
(der geanderten Schwankungsbasis -+ Aw zustrebt. Die Fortpflanzungen der Niveaudanderung 
‘in den Untergrund wird geregelt durch die Abhangigkeit des GAUSS’schen Integrals © (uw) 
! von seiner oberen Grenze u, welche ihrerseits mit der Entfernung x und der Zeit ¢ variiert. 
‘ Gegeniiber der Fortpflanzung von Wasserstandsschwankungen in den Untergrund besteht 
der grundlegende Unterschied, dass sich Niveauaénderungen, wie dies mittels der GI. (34) 
| (36) und (37) durch die Herstellung des Grenziiberganges fiir gross werdendes ¢ unmittelbar 
 Bezeigt werden kann, ohne Dampfung voliziehen. Daraus folgt einerseits, dass die 
| Machtigkeit des Grundwassertragers in der Umgebung eines offenen Gerinnes von dessen 
|mittleren Wasserstandsniveau und damit vom morphologischen Zustand des Flussbettes 
, abhangt und andrerseits wird die Richtigkeit der Beobachtung nachgewiesen, dass das 
‘Niveau der mittleren Machtigkeit horizontal und tatsachlich mit der Basis der ober- und 
/unterirdischen Wasserstandsschwankungen identisch ist, denn wiirde dies nicht zutreffen, 
‘dann miisste h (x, f) fiir ein gross werdendes ¢ einem Wert zustreben, der nicht mit | Aw 
‘Gbereinstimmt, was aber in Widerspruch mit GI. (37) steht. 


Ebenso wie keine Griinde fiir die Notwendigkeit einer ebenen Ausbildung der freien 
‘Oberflache des Grundwassers anzufiihren sind, lasst sich die Unméglichkeit einer solchen 
jausgezeichneten Oberflachenform beweisen. Es muss daher mit einer, wenn auch geringen 
\ Wahrscheinlichkeit angenommen werden, dass im Laufe des Durchflussgeschehens ein oder 
*mehrere Zeitpunkte existieren, in welchen weder eine Zustr6mung zum Vorfluter, noch in 
jdas Binnenland erfolgt. Da aber die Bewegung des ober- und unterirdischen Wassers nicht 
}anterbrochen gedacht werden kann, muss in diesen Zeitpunkten die Richtung der Str6mung 
iimmerhalb der ganzen beeinflussten Vorfluterumgebung oder wenigstens eines Teiles davon 
1mait der Fliessrichtung des oberirdischen Durchflusses zusammenfailen. Aus diesem Grunde 
sowie wegen des Umstandes, dass eine plétzliche Umkehrung der Stromungsrichtung beim 
\Wechsel des Einflussaustausches ebenfalls nicht wahrscheinlich ist, folgt weiters, dass das 
‘Ab- und Einstrémen von Wasser vom bzw. in den Vorfluter unter standiger Veranderung 
\der Richtung vor sich geht. In der Gesamtheit aller méglichen Richtungen sind zwei 
\ausgezeichnet : die parallele Strémung mit dem Vorfluter und die dazu senkrechte Richtung 
id.i. jene Richtung welche eine notwendige Bedingung fiir die Integration der Differential- 
:gleichung (15) darstellt. Die fiir die Herleitung des mathematischen Modells rotw2ndige 
‘Bedingung in bezug auf die Richtung des Einflussaustausches ist demnach nur in Aus 1ahme- 
‘fallen wirklich erfiullt. 

Dieser Sachverhalt beeinflusst, insbesondere wegen der darin enthaltenen Voraussetzung 
lin bezug auf das Gefille des freien Grundwasserspiegels die Genauigkeit der Ermittlung 
ides Grundwasserdurchflusses g, wofiir bereits ein auf Verwendung der GI. (8) beruhendes, 
jeinfaches Verfahren [8] besteht. Es handelt sich dabei um eine Naherungsmethode, nach 
\welcher die Ganglinie q(t) des Grundwasserdurchflusses aus den Wasserstands-Ganglinien 
\zweier Orte, von denen der eine auch das Flussufer sein kann, konstruiert wird. 
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In den Zeitabschnitten der normalen Wasserfiihrung im Vorfluter, also bei Wasser- — 
stinden W < W erfolgt die Einstrémung in den Vorfluter. Nach den obigen Ueberlegungen 
miisste sie wegen der Konvergenz von hy gegen Ny 11, nach einer bestimmten, wenn auch 
langen Zeit, aufhéren. Dies geschieht jedoch nicht, weil — unabhangig von den Durchfluss- 
schwankungen im Vorfluter (sofern sie unterhalb von W verbleiben) — die unterirdische 
Stromung aus dem Einzugsgebiet des Grundwassertragers standig gespeist wird, so dass © 
von dieser Seite her fiir die Erhaltung eines (ebenfalls veranderlichen) fA; gesorgt und ein | 
Versiegen der Einstromung in den Vorfluter verhindert wird. Die Anreicherung des Vorfluter- 
Durchflusses erhéht sich in den Zeitabschnitten nach Hochwasserereignissen gegeniiber : 
den normalen Verhaltnissen wegen der Riickstromung des wihrend des vorher abgelaufenen 
Hochwassers im Untergrund zuriickgehaltenen Flusswassers. Daraus folgt unmittelbar, dass 
das Einstrémen in den Vorfluter quantitativ gewichtiger ist, als die, allerdings intensivere | 
Abgabe von Wasser an das Binnenland wahrend eines Hochwasserereignisses, dass also © 
— in langen Zeitabschnitten gesehen — mehr Wasser in den Vorfluter einstromt als an das 
Binnenland abgegeben wird. f 

Die quantitative Komponente des Vorfluter-Binnenland-Zusammenhanges kann nach 
den Ergebnissen eines gerechneten Beispieles [8] beurteilt werden, wonach wahrend des | 
45-tagigen Donauhochwassers im Juni-Juli 1926 durchschnittlich rd. 260 1/sek, je Donau- © 
kilometer in das Marchfeld versickerten, was gegeniiber dem Hochwasserdurchfluss der 
Donau, der zwischen 3000 und 10.000 m?/s schwankt, praktisch verschwindet. Trotzdem 4 
wurde wahrend dieses Hochwassers im Marchfeld von der Bisamberg-Kahlenberg-Enge / 
bis zur Marchmiindung, d.s. rd. 60 km, die nicht unbetrichtliche Menge von 6. 107 m® 
aufgespeichert. Dieses Beispiel bestatigt die Tatsache, dass der quantitative Einfluss der — 
Vorfluter-Binnenland-Beziehung fiir den Vorfluter nur mittelbare und grundsAatzliche, | 
fiir das Binnenland aber auch unmittelbare Bedeutung (Landwirstchaft) besitzt. 


D. Die Anpassung des mathematischen Modells an die Wirklichkeit 


Die Herstellung des mathematischen Modells zur Losung des Zusammenhangproblemes 
zwischen ober- und unterirdischem Durchfluss war notwendig gebunden an eine gréssere 
Zahl von Voraussetzungen, die in der Natur entweder nicht oder nur zum Teil erfiillt sind. 
Dabei lassen sich drei von einander verschiedene Gruppen von Lésungsbedingungen | 
unterscheiden. 

In die erste Gruppe gehért der reprasentative Ersatz der raumlichen, allerdings im | 
wesentlichen waagrechten Grundwasserstr6mung durch eine ebene und gleichfalls waagrechte — 
Stromung, deren lotrecht gerichteten Fliessebenen senkrecht stehen zur Richtung des | 
Vorfluters, womit auch die Richtung des Einflussaustausches festgelegt erscheint. Es handelt | 
sich also um eine dimensionreduzierende hydromechanische VorauSsetzung, nach welcher © 
sich der vierdimensionale Raum — zeitliche Prozess zu einem ebenen — zeitlichen Vorgang © 
vereinfacht, der zu seiner Darstellung ein nur dreidimensionales Koordinatensystem erfordert. © 

Die zweite Gruppe bezieht sich auf die hydrogeologischen Voraussetzungen. Das © 
Material des Untergrundes muss homogen und isotrop sein, damit die die Bodeneigenschaften + 
kennzeichnenden Beiwerte, die Durchlassigkeit k und das Porenvolumen 2, als keinem | 
Verdnderungsgesetze unterworfene Durchschnittsgréssen und fiir die Rechnung gleichwertig © 
mit mathematischen und physikalischen Konstanten angenommen werden diirfen. Z,, den ~ 
hydrogeologischen Bedingungen gehGrt ferner der Ersatz der im allgemeinen in bezug auf | 
Ort und Hohe veranderlichen, undurchlassigen Schichte durch eine horizontale Vergleichs- | 
ebene, womit die Machtigkeit H des Grundwassertragers ebenfalls als eine Grésse mit. 
Mittelwertcharakter definiert werden kann. Schliesslich darf der Grad der Grobkérnigkeit | 


des Bodens ein bestimmtes Mass nicht tberschreiten, damit die Zulassigkeit der Anwendung 
des DARCY’schen Filtergesetzes gewahrt wird. 
Mit dieser Forderung verbindet sich die Voraussetzung, welche in der dritten Gruppe ; 
der Lésungsbedingungen, die als hydromechanische Voraussetzung zur Vereinfachung 
des Strémungswiderstandes bezeichnet werden kénnen, zusammengefasst sind. Bei der | 
ersten Bedingung dieser Art handelt es sich um den allerdings nur mittelbaren Einfluss ° 
der Tragheitskrafte, der in sehr grobkérnigen Boden auf die Grésse und die Richtung der | 
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Filtergeschwindigkeit ausgeiibt wird. In diesem Falle muss die Grundwasserstr6mung mittels 
eines anderen, weniger einfachen Widerstandgesetzes als das DARCY’schen Filtergesetz, 
beschrieben werden. Gleiches tritt dann ein, wenn die laminare Wasserbewegung innerhalb 
der Hohlraume in eine turbulente Stromung iibergeht, was gleichfalls nur im grobkérnigen 
Material geschieht. Abweichungen vom DARCY’schen Filtergesetz sind daher nur in 
grobkérnigen Boden zu erwarten und diirfen, entsprechend den Ergebnissen einer grossen 
Anzahl von sorgfaltig durchgefiihrten Laboratoriumsversuchen, fiir die meisten in der 


_ Natur vorkommenden Fille vernachlassigt werden [27]. 


Die laminare Strémung in den Hohlriumen des Untergrundes setzt voraus, dass das 
Standrohrspiegelgefalle nicht zu gross ist. Demnach enthalten die Bedingungen (6) und (7), 
welche die Kleinheit des Gefalles der freien Oberflache des Grundwasserspiegels fordern, 


| auch Voraussetzungen iiber die Struktur des Bodens. Schliesslich ist auch die Zulassigkeit 
_ des Ersatzes der Anfangsbedingung (11), durch eine horizontale, vermittelnde Gerade, 
| GI. (16), innerhalb des Teilgebietes b der Einflusszone an das Bestehen der Bedingungen (6) 
| und (7) gebunden. 


Die bisherigen Untersuchungen fiihren zu der wahrscheinlichen Annahme, dass die 


| Zur mathematischen Lésung der Vorfluter-Binnenland-Beziehung notwendigen Bedingungen 
_ die Genauigkeit der Rechenergebnisse wesentlich beeintrachtigen. Dies muss auch dann 


vermutet werden, wenn die Bodenbeiwerte k und % Ergebnisse von Laboratoriums — oder 
Schodpfversuchen im Gelande darstellen und die Machtigkeit H des Grundwassers aus 
genauen geologischen Profilen oder Bohrergebnissen entnommen wurde. Wird demnach 


| z.B. die Grundwasserstands — Ganglinie fiir eine Stelle xz aus der Wasserstandsganglinie 
| fir den Vorfluter unter Verwendung eines aus exakten Bodenbeiwerten ermittelten, konkreten 
| Wertes a fiir die Leitfahigkeit rechnerisch oder konstruktiv ermittelt, dann ist mit grosser 
| Wahrscheinlichkeit zu erwarten, dass dieses Ergebnis von der Wirklichkeit, z.B. von der 


durch direkte Beobachtungen gewonnenen Ganglinie fiir xz, wesentlich abweicht. Ein 


| solcher Vorgang entspricht den Gepflogenheiten in der Hydraulik und klassischen 


Hydrographie. 

Die gewdsserkundlich Hydrologie dagegen trachtet, das mathematische Modell so 
nahe als méglich an die — z.B. als Beobachtungsreihe definierte — Wirklichkeit anzupassen. 
Diese Zielsetzung lasst sich durch die nachstehenden Ueberlegungen realisieren. Nach den 
Ergebnissen der modernen Philosophie der Naturwissenschaften gibt es grundsatzlich kein 
mathematisches Modell, das die Wirklichkeit exakt abzubilden imstanden ist. So lange 
sich die Abweichungen zwischen Rechenergebnis und verifizierter Wirklichkeit innerhalb 
Grenzen bewegen, wie bei der Lésung vieler physikalischer Probleme, dann lasst sich gegen 
die Verwendung einer mathematischen Methode auch kein praktischer Einwand erheben. 
Ueberschreiten die Abweichungen aber ein als tragbar anzunehmendes Mass, wie dies bei 
Zusammenhdangen gewdsserkundlicher Merkmale fast ausnahmslos der Fall ist, dann diirfen 
die klassischen Methoden der Hydrographie und der Hydraulik nicht angewendet werden. 
Die Abweichung des mathematischen Modells von der (durch Beobachtung bestatigten) 
Wirklichkeit ist der Grund dafiir, das der Wahrscheinlichkeitsbegriff in den Bereich der 
naturwissenschaftlichen Untersuchungen seinen Einzug halt [!8]. Die Grésse des Unter- 
schiedes ziegt an, wann dies zu geschehen hat. Die praktische Anwendung der Wahrschein- 
lichkeit erfolgt mittels der mathematisch-statistischen Verfahren. Fur das hier zur Diskussion 
stehende Problem besteht die Anwendung einer solchen Methode im Entwurf der Haufig- 
keitsverteilung von konkreten Werten der Wasserleitfahigkeit a des Bodens, wozu eine 
Grosszahl von Grundwasserbeobachtungen an mehreren Stellen des Untersuchungsgebietes 
erforderlich ist. Die Verbindung der einzelnen Beobachtungsergebnisse an den verschiedenen 
Beobachtungsstellen, entweder paarweise untereinander oder einzeln mit den vergleichbaren 


- Wasserstanden im Vorfluter zu Mengen von dquivalenten Beobachtungspaaren, stellt das 


Statistische Material dar, welches die Grundlage fiir die unmittelbare Berechnung von a — 
Werten nach einer der beiden Integralgleichungen (17) bzw. (21) oder nach der Naherungs- 
lésung, GI. (24), bildet. 

Steht fiir jede beobachtete Grundwasserstelle eine auf diese Weise berechnete Anzahl 
von a-Werten zur Verfiigung, dann kann sowohl fiir jede dieser Mengen als auch fiir deren 
Gesamtheit die Haufigkeitsverteilung der a-Werte bestimmt werden. Die grosse Zahl der 
notwendigen Annahmen als auch Riickschliisse auf analoge Probleme deuten darauf hin, 
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dass die a-Verteilungen mit grosser Wahrscheinlichkeit nicht GAUSS’schen Charakter 


besitzen, sondern asymmetrisch verlaufen, wenn den Einflissen der Lésungsbedingungen 
bestimmte Tendenzen inhirieren. Bildet die Gesamtheit der Einfliisse eine Mischung von 


meheren Unterarten (Typen), dann hat ihre Verteilung mehrere relative Grosstwerte. Aufgabe 
der hydrologisch-statistischen Forschung wiirde es sein, die Griinde fiir die allfalligen 
Tendenzen bzw. fiir den Mischcharakter der Einfliisse aufzufinden und die wahrscheinlichen 
Schwankungsgrenzen des a-Wertes festzulegen, womit die zu erwartende Genauigkeit fir 
die jeweilige Untersuchung ebenfalls festgelegt ware. 

Innerhalb der gewasserkundlichen Hydrologie erscheinen demnach samtliche Zusammen- 
hinge, insbesondere auch die Integralgleichungen (17) und (21) nicht als fuhktionelle, sondern 
als Korrelativbeziehungen. Der Ersatz des exakten Charakters durch den stochastischen 
ergibt sich als eine Folge der Deutung des an sich nur Mittelwertcharakter tragenden a-Wertes 
als das reprasentative Merkmal fiir den Variationsbereich einer Haufigkeitsverteilung, deren 
Verlauf einen Riickschluss zulasst, ob der Einfluss der Annahmen auf das Ergebnis der 
Rechnung als tendenzids zu bewerten ist oder Mischcharakter tragt. Dem a-Wert, der 
definitionsgemass nur zur konkreten Kennzeichnung des Wasserleitverm gens im betref- 
fenden Boden dient, wird nunmehr iiberdies die Rolle eines Masses fiir die Art und Grésse 
des Einflusses der Rechenannahmen zugewiesen. Als konkretes Mass fiir den Anteil dieser 
zusatzlichen Reprdsentativeigenschaft kann entweder der Unterschied des aus der 
Haufigkeitsverteilung entnommenen (haufigsten) Wertes a und des nach GI. (14) berechneten 
Wer.es a, oder der Quotient a/a dieser beiden Grossen definiert werden. 


Aus diesen Ueberlegungen folgt unmittelbar das Zutreffen der obigen Behauptung, — 


dass alle unter Zugrundelegung eines statistisch ermittelten Wertes a durchgefiihrten 


Konstruktionen, z.B. auch die Grundwasserstands-Ganglinie, ebenfalls korrelativen | 
Charakter besitzen und die Wirklichkeit mit einer solchen Annadherung abbilden, welche — 


der Straffheit des a-Wertes in bezug auf seine Reprasentativeigenschaft, d.h. der Lange des 
dur!) iin reprasentativ vertretenen Variationsbereiches, entspricht. 

Der durch eine Grundwasserstands-Ganglinie reprasentativ abgebildete Bereich, der 
in der mathematisch-statistischen Terininologie als « Konfidenzbereich » bezeichnet wird 
kann durch Einsetzen der Variationsgrenzen des a-Wertes in die Integralgleichung (17), 
bzw. (21) oder in die Naherungsform, GI. (24), leicht festgelegt werden. Den allgemeinen 
Charakter der a-Verteilung entsprechend, teilt die Reprasentativkurve den durch sie 
vertretenen Bereich nicht in zwei gleiche Halften. Der Bereich besitzt daher ebenfalls nicht 
die Eigenschaft des GAUSS’schen Streuungsbereiches. 

Konkrete Beispiele fiir die Lésung des Zusammenhangproblemes zwischen der ober- 
und unterirdischen Wasserstr6mung nach der hier dargelegten hydrologisch-statistischen 
Methode sind bisher nicht ver6ffentlich worden. Es ist aber zu erwarten, dass sich anlasslich 


solcher Lésungen der Einblick in das Wesen der Rechenannahmen wesentlich vertieft und — 


dass die Genauigkeitsgrenzen der Rechenergebnisse festgelegt werden, wodurch diese in 
bezug auf ihre Verwendbarkeit in der technischen Praxis bewertet werden k6nnen, was bei 
der Anwendung der klassischen Verfahren nicht gelingt. 


. 


Zusammenfassung 


Den Gegenstand dieses Berichtes bildet das Problem der Wechselbeziehung zwischen 


dem Durchfluss in einem oberirdischen Gerinne und der Grundwasserstro6mung im um-~ 


gebenden Binnenland. Besondere Beriicksichtigung erfahren die Zusammenhange hei 
Hochwasser, wo das Binnenland wegen seines Riickhaltevermégens eine grundsazich aus- 
gleichende Wirkung auf den Hochwasserablauf im Vorfluter ausiibt. Den Ausgang bildet 
die Einreihung des Hochwasserereignisses in die Naturerscheinungen und die Festlegung 
der Bedingungskomplexe fiir seine Entstehung und seinen Ablauf. Daran schliesst sich die 
bereits bekannte mathematische Lésung des Zusammenhangproblems, zu welcher auch 
Arbeiten des Verfassers beigetragen haben. Eine Diskussion der Ergebnisse, die Zusammen- 
fassung der zur mathematischen Lésung notwendigen Annahmen sowie eine Untersuchung 
iiber deren Einfluss auf die Genauigkeit der Lésungsergebnisse bilden einen wesentlichen 
Teil dieses Berichtes. Die Erkenntnis, dass mathematische Modelle die Naturvorgiange 
der gewdsserkundlichen Hydrologie nicht in einem erwiinschten Masse wirklichkeitsnahe 
abzubilden vermégen, gibt den unmittelbaren Anlass zu einer wahrscheinlichkeitstheoretischen 
Deutung der Rechenergebnisse und zur Einfiihrung einer mathematisch-statistischen Loésungs- 
methode. Damit aber werden neue Gesichtspunkte in die Abhandlung des bereits bekannten 
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Themas eingefiihrt, die ihrerseits den Umfang der Erkenntnis und damit auch das Wissen 
um diesen Gegenstand erweitern. Daher muss dem Ergebnis dieses Bestrebens ein allgemeiner 
Erkenntniswert zuerkannt werden, der darauf zuriickzufiihren ist, dass es sich bei Erkenntnis 
und Wissen um asymptotische Prozesse handelt. 
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Synopsis 


The purpose of this paper is to present an overall picture of the technical advancement 
of the hydrologic studies of floods in the United States. The paper describes principally the 
contributions to flood hydrology by American hydrologists and the current research activities 
in various academic and engineering organizations in the United States. Emphasis is given 
to the historical development of the flood hydrology and the latest development in both 
analytical and instrumental approaches. The development of flood studies is presented 
under three general headings: flood magnitude, flood magnitude and timing, and flood 
magnitude and frequency. Brief discussions are also given to various organizations in the 
United States engaging in flood studies and to major applications of the studies. Ample 
references * to American literature on flood hydrology are supplemented so that readers 
who are interested in certain phases of the studies may find further detailed information from 
the pertinent sources. 


Introduction 


Today in the United States, as in many other countries in the world, hundreds of floods, 
large and small, occur annually and will continue to occur. The consequences of these floods 
are the persistent recurrence of damage and tragedy of death and disease, and a constant 
menace to the progress of industry and civilization as well as to the welfare of a peaceful 
living. It is needless to say that measures of protection and control are being taken to promote 
safety of life and reduction of losses froin floods. The fact that hydrologic studies come into 
the picture thus becomes clear and significant; because such studies, based upon a scientific 
insight into the nature of the floods, constitute the backbone for the planning and development 
of these protection and control measures. 

Hydrologic studies of floods in the United States may be said to begin approximately 
100 years ago ** when the Federal Government entered active participation in flood 
protection and organized several notable surveys on the Mississippi River system. But 
it was not until 1928 that a modern approach to the studies of large floods took its rise, since 
in that year the Congress of the United States authorized the expansion of the Mississippi 
River floodcontrol project. This action was further broadened by much subsequent legislation, 
including the most significant Flood Control Act of 1936. os 

Studies on small floods were the subject of investigation in early years by American 
sewerage engineers, such as Rudolph Hering in 1881 (4) and Emil Kuichling in 1889 (2); 
and then, between 1897 and 1911, by railroad engineers (*) (*) (®). Since the'U.S. Soil Erosion 
Service, the forerunner of the U.S. Soil Conservation Service, was formed in 1933, and the 
establishment of the CCC camp (Civilian Conservation Corps) in the following year, the 
soil and water conservation works began to be active in the construction of many drainage 


structures on small watershed areas. As a result, studies of small floods for the purpose of - 


developing some handy methods of design of such structures have been blooming. Such 
studies are being further stimulated by the interest of highway engineers due to the rapid 
expansion of nation-wide highway programs in recent years. 

As a result of the many advancements in the past years, the philosophy of flood studies 
has been more or less crystallized between small and large floods, or minor and major floods. 
For numerous structures controlling minor floods along highways and on farm lands, the 
method of flood frequency is employed to make feasible a rational economic analysis for 


* References are to be shown in parentheses by numerals which refer to corresponding 
items in the Bibliography. 


** This was about the time when M. H. Darcy made his fundamental studies of flow 


of ground water, which the present symposia commemorate. 
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such structures. For important structures designed for major floods, more elaborate methods 
for determining a design flood have been developed. It may take a step further to realize that 
minor floods occur mostly in the upstream regions of a river basin, whereas major floods 
occur in the downstreams. Consequently, flood hydrology has been branched forth into two 
distinct fields of studies; namely, the headwater or upstream hydrology and the downstream 
hydrology. The former is centered about the hydrology of the smaller upstream watersheds 
and most attention is given to the watershed itself. The method of study relies largely on 
sampling of upstream areas with extension of the findings to other areas by means of 
rainfall-runoff relations, and evaluation of the climatic and physiographic factors influencing 
runoff. The latter or the downstream hydrology is centered about the hydrology of larger 
watersheds, and most attention is given to the hydrology of the stream. The method of study 
uses direct information of storm and runoff at individual stream locations. 

In describing the major technical advancement of the hydrologic studies of floods in 
the United States, this paper will limit its scope to hydrologic aspects of the flood as it is in 
the state of runoff. Accordingly, studies on flood measurement *, data collection, storm and 
snow survey and analyses, and hydraulics of flood flow in river channels ** will not be 
considered, except briefly mentioned in several places. 


The flood from a hydrologic viewpoint 


A flood is a relatively high flow which overtaxes the natural channel provided for the 
runoff. From the hydrologic viewpoint, a flood may be described figuratively as «three- 
dimensional» and «binary». The flood is three-dimensional in the sense that it possesses 
three basic features: magnitude, timing, and frequency. It is binary since it is a product in 
the hydrologic cycle that is influenced significantly by two major groups of factors : climatic 
factors and physiographic factors. 

The magnitude of a flood may be measured by gage height, by discharge rate, or by 
total discharge volume. Most studies for flood magnitude are based on the discharge rate 
which is the volume of flow per unit time. Hence, the term «magnitude» of a flood is meant 
hereafter only for the discharge rate. Since the relationship between gage height and discharge 
rate can be defined by rating, the results of studies on discharge rate may be easily converted 
to a gage height basis for necessary design purposes. The discharge volume is the total 
quantity of water measured under the flood hydrograph. It is a factor significant to optimum 
design and operation of flood control and multiple-purpose reservoirs. 

The timing of a flood refers to a definite occurrence of the flood magnitude. Thus, 
timing and magnitude together will constitute the distribution of flood discharge rate which 
is known as the hydrograph. 

The frequency of a flood, however, indicates the probable occurrence of the flood. 
Consequently, it disregards the sequence or the chronological order of the flood magnitude. 
The average interval of time within which the flood of a given magnitude will be equalled 
or exceeded once on the average is called the recurrence interval. Thus, a fiood of high 
magnitude, usually of low frequency of occurrence, has large recurrence interval; while 
a flood of low magnitude and high frequency of occurrence has small recurrence interval. 
Analysis of flood frequency and magnitude constitutes one of the basic flood studies in the 
United States in recent years particularly in connection with the design of structures for 
minor floods. ; 

Climatic and physiographic factors cannot be clearly separated in many respects since 
they are interrelated in complex ways. In one way or another, climatic factors exercise a 
dominating control over the physical nature of a flood, while physiographic factors play 
a secondary but important role. Rain, snow, evapotranspiration, the nature of the soil, 
and the vegetation are all expressions of the climatic environment, expressing seasonal changes 
in accordance with the established climatic regimen. Physiographical factors may be further 


* A paper on «Measuring Floods» will be presented by Mr. Tate Dalrymple in the 
symposium. , ‘ 

** A paper on «Floods in Relation to the River Channel» will be presented by 
Dr. Luna B. Leopold and Mr. M. Gordon Wolman in the symposium. 
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classified into two kinds: basin characteristics and channel characteristics. Basin 
characteristics include such factors as size, shape, and slope of drainage area, permeability 
and capacity of groundwater aquifers, stream density, presence of lakes and swamps, land 
use, etc. In early studies, these factors were empirically considered by means of a coefficient 
or parameters in connection with the use of a formula or diagram. In recent studies, however, 
correlation analysis is employed to evaluate their effects and determine their relationships. 
Channel characteristics deal mostly with hydraulic properties of the channel which govern 
the movement and configuration of flood waves. Studies such as flood routing and synthesis 
and stage-discharge relationship are, however, generally considered as within the hydrologic 
realm. 

The above brief discussion simply serves as a basis upon which flood studies and 
methods are to be grouped and discussed in subsequent sections. 


Development of Studies on Flood magnitude 


Methods and studies to be discussed under this heading deal with the determination of 
flood magnitude for design purposes. In such cases the elements of timing and frequency 
are either ignored or assumed as constant. 


Extreme-Flood Formulas 


Expressing flood discharge by means of a formula is the first scientific approach toward 
flood studies. Before such approach was developed, there were guesswork and rules of thumb. 
Owing to the diversity in climatic and physiographic environment at different places 
throughout the world where a specific knowledge of flood magnitude is needed, a great number 
of flood formulas have been developed and proposed for engineering uses. In the United 
States alone, more than fifty such flood formulas have been published. Some of them are 
still in active use despite of the development and availability of more refined methods. 

Major E. T. D. Myers, Chief Engineer of the Richmond, Fredericksburg and Potomac 
Railway, shortly after the Civil War is believed to be the first American railroad engineer 
to propose the use of a formula as a guide in determining waterway area for accomodating 
minor floods. His formula was first presented by Cleeman (®) in a paper before the 
Engineers’ Club of Philadelphia and published in Club’s Proceedings in 1879. The Myers 
formula is: 


Area of waterway in sq. ft. = C 4/ Drainage area in acres 


In which C is a coefficient depending on physiographic environment, mainly the 
topography of the drainage area. After the publication, this formula received many com- 
ments, of which Wellington’s editorial is characteristic (4). The Myers forrnula wasmainly 
criticized as not rational enough to be considered as a rigid rule, and instead it might be 
abused rather than be used intelligently and properly. However, this formuta had two signifi- 
cant effects : first, to stimulate the development of other formulas, and second, to inspire 
the use of a device called «Myers scale» by C.S. Jarvis in connection with the work of 
the U. S. Bureau of Public Roads and the U. S. Geological Survey. 

Myers scale was introduced by Jarvis (8) in 1926 in a modified Myers formula: 


Q = 1009+>/M 


in which Q is the discharge in cfs., M is the drainage area in sq. mi., and q is the Myers 
scale expressed in percentage or the yield in cfs. per sq. mi. The advantage of using the 
Myers scale is to furnish a standard by which flood flow characteristics in different streams 
may be roughly compared. In order to assist in visualizing the flood potentialities of the 
various regions within the United States, maximum flood flows, as experienced in widely 
scattered stream gaging stations in the country, have been expressed in percentages on 
Myers scale (9). The use of the Myers scale is ingenious, but it was found to be too simple 
to be an index which is intended for representing the complicated nature of the flood flow 
characteristics. Consequently, it was discarded. 

It is not sure whether comments on Myers formula, such as Wellington’s, had any 
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_ influence on the development of a most popular American formula. Anyhow, a year after 
_ Wellington’s editorial, Professor A. N. Talbot (1°) of the University of Illinois published 
(1887) his well-known formula for determining the waterway area of culverts, which has 
since been very generally adopted, particularly in the West and in the southwestern portions 
of the United States. According to Talbot, the formula is: 


4 
a=C VAS 
4 
; or Area of waterway in sq. ft. or = C 4/ (Drainage area in acres)® 
in which the coefficient C must be determined in accordance with the physiographic conditions. 


Experience Curves and Tables 


Based on existing flood records, enveloping curves are usually constructed for use in 
most flood studies in the United States to show in a general way the upper limits of flood 
experience in the region under consideration. Figure 1, shows enveloping curves of maximum 
floods per unit drainage area in the United States. The lower curve indicates the known 
maximum floods as of 1890 and the upper curve those floods as of 1955. It should be noted 
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Fig. 1 
Recorded maximum flood in the United States 
Big Creek near Waynesville, North Carolina, Aug. 1940. 
Laurel Creek above White Pine, West Virginia, Aug. 1943. 
Cameron Creek near Tehachapi, California, Sept. 1932. 
South Fork Pine Canyon Creek near Waterville, Washington, June 1950. 
. Creek near York, Nebraska, July 1950. 
Annin Creek near Turtlepoint, Pennsylvania, July 1942. 
Alazan Creek near San Antonio, Texas, September 1921. 
Rocky Creek near Hye, Texas, September 1952. 
. Pine Tree Canyon near Mojave, California, August 1931. 
10. Green Creek near Alexander, Texas, May 1952. 
11. East Fork James River at Old Noxville, Texas, July 1932. 
12. North Grape Creek near Sandy, Texas, September 1952. 
13. Seco Creek near D’Hanis, Texas, May 1935. 
14. Little Nemaha River at Syracuse, Nebraska, May 1950. 
15. Guadalupe River near Ingram, Texas, July 1932. 
16. West Nueces River near Brackettville, Texas, June 1935. 
17. West Nueces River near Cline, Texas, June 1935. 
18. Pedernales River near Johnson City, Texas, September 1952. 
19. Devils River near Juno, Texas, June 1954. 
20. Devils River near Del Rio, Texas, September 1932. 
21. Inflow to Lake Travis, Texas, September 1952. 
22. Little River at Cameron, Texas, September 1921. 
23. Ohio River at Metropolis, Illinois, February 1937. 
24. Columbia River near The Dalles, Oregon, June 1894. 
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that there is no evidence that flood conditions are changing. The upward shift of the curve 
is due entirely to an increased number of gaging stations and increased period of record in 
the United States. The occurrence of larger floods in the record is a matter of probability. 

Similarly, tables listing maximum floods or recommending design values for drainage 
structures are often prepared. The most popular and frequently quoted work is the Dun 
waterway table, or Dun drainage table, which lists the waterway areas corresponding to 
given drainage areas. The table was prepared by James Dun, the late Chief Engineer of 
the Santa Fe Railroad System, and it was first published in 1906 (11). The forerunner of this 
table was a drainage table of somewhat less range issued in 1897 in blueprint form (4, p. 1010). 
Obviously, the Dun table was prepared for the regions of the Santa Fe System. For other 
regions, the table has been modified by railroad, highway, and drainage engineers in order 
to meet the particular conditions of the regions. Many such tables have also been expressed 
by means of charts and formulas. 


Infiltration Analysis 


The application of infiltration theory to the problem of estimating flood has been 
proposed and described by many American hydrologists (!2) (1%). However, much work 
remains to be done before a simple and useful method based on such theory can be developed. 
At least one approximate but practical method has been devised and used by the U. S. Corps 
of Engineers (14). This method simply consists of two parts : the construction of an infiltration 
capacity curve for the drainage basin in question and the use of this curve to forecast flood. 
The curve is plotted with the runoff 30 days proceeding a storm against the corresponding | 
infiltration capacity. It is assumed that the relation represented by the curve holds for the) 
basin under the given condition. | 


Rainfall- Runoff Relationship 


Direct plotting of runoff against rainfall has been commonly used to establish a rainfall-' 
runoff relationship for flood studies. For obvious reasons, such simple method of analysis. 
is mostly found to be unsatisfactory. Modern methods, however, resort to the use of 


correlation analysis by which climatic and physiographic factors are to be considered in’ 
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Fig. 2 
A coaxial rainfall and runoff relationship chart for Monoc Ri i 
(U.S. Weather Bureau), p acy River at Jug Bridge, Maryland 
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the rainfall-runoff relationship. An important contribution to the use of correlation analysis 
for such purposes was developed by Kohler and Linsley (45) for flood forecasting purposes in 
the U. S. Weather Bureau. The technique used is specifically known as the graphical coaxial 
correlation analysis. By this analysis, graphs as shown in Fig. 2 were developed from a study 
of the data for numerous past storms and floods. This so-called coaxial rainfall-runoff 
relationship chart provides a means of estimating flood volume in terms of inches of the 
depth over the basin from reported storm rainfall, duration of storm, week of the year, 
and an index of antecedent precipitation. The last item is a measure of the moisture deficiency 
of the basin at the beginning of the storm. Entering the chart in Fig. 2 with applicable values 
of the four factors as indicated by the arrows gives an estimate of the volume of storm runoff 
under the flood hydrograph. 

Another notable application of the multiple correlation analysis was developed by 
Ford (7%) of the U. S. Bureau of Reclamation for forecasting seasonal flood runoff. In this 
method, a numerical statistical procedure is used. 


Hydrometeorogical Studies 


(A) Analytical Approach The hydrometeorological approach for the determination of 
a maximum probable flood-producing condition is a unique technical advancement in 
flood studies in the United States. The idea was first discussed by several writers (17) (18) (79), 
and it was finally brought to realization by the cooperative efforts of the U. S. Weather 
Bureau and the U. S. Corps of Engineers under the direction of the late Merrill Bernard. 
The studies were begun in 1937 with the U. S. Department of Agriculture also participating. 
Shortly after the completion of a pilot study concerning the possibility of extreme concurrent 
floods in the Missouri and Ohio Basins, an event which was determined to be meteorologically 
impossible, the Hydrometeorological Section was established in the U. S. Weather Bureau 
to perform such studies for the U. S. Corps of Engineers on a continuing basis. In later years, 
similar studies were also undertaken by the Cooperative Studies Section of the Weather 
Bureau for the U. S. Bureau of Reclamation. : 

By hydrometeorological approach, storms of the past are studied and transposed, when 
meteorologically justifiable, over the basin under consideration. The factors responsible 
for their intensity and duration, such as moisture and wind, are evaluated, and their 
persistence and magnitude are also determined, geologically and seasonally. This information 
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is applied to a storm model to verify its efficiency and then to evaluate the capacity of the 
model for producing a theoretically maximum possible precipitation (or known as maximum 
probable precipitation for design considerations) over the given basin. Fig. 3 shows a storm 
model designed to estimate probable maximum precipitation over the Los Angeles area. 
Here the presence of orographical controls lends assurance to the model. In generally flat 
areas, models of convective type are not so well defined and resort is made to increasing 
the moisture content of the given great storms and transposing the results within a region 
of meteorological homogeneity, modified by distance from the source of moisture supply — 
and the effect of topographic barriers. | 

For the use of hydrometeorological studies, storm data are first carefully collected and 
processed by the Corps of Engineers or the Bureau of Reclamation under a detailed instruc- 
tion to insure uniformity. The data are then reviewed by meteorologists of the Weather 
Bureau for consistency with the weather consequence and are finally placed in the master 
file of processed storms and made available to all cooperating agencies for the determination 
of maximum probable flood potentialities. One of the results of such studies is a set of 
generalized charts of the maximum to be expected for various areas and durations in the 
given region (29) (2) (22) (23). Figure 4 shows a sample of these charts. These estimates are 
considered along with other controlling factors in the design of spillways to assure the safety 
of important structures. 


(B) Instrumental Approach. A potential hydrometeorological development in the 


} Fig. 5 
Radar equipment installed at the University of Illinois Airport (Illinois State Water Survey) 
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Fig. 6 


a) A radar-scope and 
b) the corresponding isoecho and isohyetal patterns of a flood-producing storm (Illinois 
State Water Survey). 


United States for flood studies is the use of radar *. Radar has been utilized as a means of 
detection and tracking of severe storms, hurricanes, tornadoes, etc; and also as an aid to 
delineate precipitation patterns. It seems to be only a matter of time until radar will furnish 
the backbone for a flash-flood warning service, as well as afford additional refinements to 
the flood service that now exists. Studies of flood-producing storms in the United States are 
being conducted either individually or under cooperative contract by government agencies 
and universities, such as U. S. Weather Bureau, Army Signal Corps, Office of Naval Research, 
Air Force, Massachusetts Institute of Technology, Harvard University, University of Florida, 
Texas A and M College, Miami University, and the Illinois State Water Survey at the 
University of Illinois. Fig. 5 shows the radar equipment installed at the University of 
Illinois Airport as maintained and operated by the Illinois State Water Survey. Fig. 6 shows 
a radar screen view, and the corresponding radar isoecho pattern and precipitation ishyetal 
pattern of an unusually heavy rain-storm which produced a flood of record proportions over 


northern Illinois and northern Indiana. 


Development of studies on flood magnitude and timing 


Under this heading determination of flood magnitude as well as the time of its occurrence 
will be considered. 


* A comprehensive presentation of this subject will be given in «Radar in Flood 
Hydrology» by Mr. W. E. Hiatt in the symposium. 
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Hydrograph Analysis 


A flood hydrograph is a chart showing flood magnitude at any moment plotted against 
time. It is an expression of physiographic characteristics that invariably govern the 
chronological relation between rainfall and runoff of a particular drainage basin. 
Traditionally, the hydrograph has been plotted in rectangular coordinates and separation 
of flow components has been an empirical procedure. In recent years, improved analysis 
of observed hydrographs has resulted from the adoption of the semi-logarithmic plotting 
as described by Barnes (24). This method provides a consistent and realistic separation of 
the hydrograph into its components: groundwater flow, interflow, and surface flow. For 
estimating the total volume of flow from the hydrograph within a certain interval, 
a mechanical discharge integrator has been developed by the U. S. Geological Survey (2°) and 
may be used to advantage. 

The greatest single contribution to the field of analytical flood hydrology is the unit 
hydrograph or unitgraph, originally developed by Sherman (2°) in 1932. The unitgraph is 
defined as the hydrograph of direct surface runoff resulting from 1 inch of precipitation 
excess generated uniformly over the watershed area at a uniform rate during a specified 


period of time. It is an analytical device used to great advantage for studying and forecasting 
flood flows. 
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Since 1932, a series of advances in hydrograph analysis were developed. Outstanding 
ones are to be mentioned as follows: In 1935, Bernard (?7) suggested the distribution graph 
and the pluviagraph as refinements in the use of the unitgraph for analyzing and synthesizing 
the hydrograph from basin characteristics. Although the unitgraph was derived originally 
for use on large watersheds where effective rainfall could be determined from daily rainfall 
records. However, Horner and Flynt (78) in 1936 and Brater in 1940 (29) have shown that 
the principle is also applicable to small watersheds. In 1938, F. F. Synder @°) showed the 
use of the synthetic unitgraph as an effective tool for synthesizing unitgraphs for ungaged 
basins or those without suitable discharge records. In the same year McCarthy (24) (14, 
App. III, pp. 241-250) developed a so-called Providence District method to determine unit- 
graph without flow records. In 1939, Morgan and Hullinghorst (22) proposed the S-curve 
hydrograph, sometimes called an S hydrograph or summation hydrograph, a device often 
used for the direct adjustment of unitgraph to a different duration of excess rainfall. In 
1942, Commons (?3) used a basic hydrograph which he found to be generally applicable as 
a first approximation to major floods on any basin. In 1945, Clark (°4) suggested a method 
for deriving the unitgraph without the necessity of knowing details of the corresponding 
rainfall. Furthermore, comparison of unitgraphs from separate flood events and from various 
streams was improved by the development of the dimensionless unitgraph as described by 
Barnes (°°) in 1952. Recently W. M. Snyder (°6) has used a technique by which complex 
hydrographs can be analyzed by the method of least squares and approximate unitgraphs 
of total storm runoff can be developed as a result. Through the research studies by the 
U. S. Bureau of Reclamation and the U. S. Corps of Engineers on the analysis of snowmelt 
contribution to flood potentials, Barnes (°”) utilizes the concept of a shifting base tem- 
perature and varying discharge factors, which represent the effect of both the melting 
temperature threshold and the decreasing area of snow cover in the basin; and the concept 
of «hydrothermogram» which is the hydrograph of snowmelt runoff generated by the sequence 
of excess temperatures. For design purposes, unitgraph data have been compiled for streams 
n Illinois by Mitchell (°8) and in the United States by the Corps of Engineers (°9). 


Flood Routing 


Flood routing is a procedure by which the flood hydrograph at any point on a stream 
can be determined from a known hydrograph at some point downstream. However, modern 
electronic machines can route the flood directly from its sources. Thus, the meaning of flood 
routing has been actually extended to include the routing of flood from rainfall to runoff. 
The procedure applies also to rout a flood through a reservoir. When it is required to determine 
the combined flood at a downstream point due to floods in the upstream tributaries, the 
routing procedure may be used in the analysis. Such an analysis is known as flood synthesis. 


The movement of a flood wave in a river channel is actually an unsteady flow, whic, 
is a rather complicated hydraulic problem. The first comprehensive treatment of such 
hydraulic problem in the United States was made by Thomas (49). As a hydrologic problemh 
however, the problem may be simplified by ignoring the hydrodynamic effects and thus be 
treated with satisfactory results, as one of steady flow or gradually varied flow. The 
hydrologic approach to the problem involves basically the use of the hydrologic 
bookkeeping equation and a knowledge of the flood experience in the channel. 


(A) Analytical Routing Numerous analytical methods have been developed and proposed 
for flood routing in the United States. Use of Rippl’s mass curve for routing fiood reservoirs 
was made early by the engineers in the U. S. Bureau of Reclamation (*). For routing through 
rivers, the storage-outflow relationship is simplified in the methods by Meyer (42). Puls (48) 
(14 pp. 134-144) and Chow (44). Semigraphical procedures to simplify the solution of 
routing equation are used in the methods by Goodrich (45), Rutter, Graves, and Snyder (46), 
Wisler and Brater (4), and Stienberg (48). Other simplified methods resort to the use of 
nomograph as suggested by Linsley (+9), straight slide rule by Posey (©), and circular com- 
puters by Shepley and Walton (°!). A simplified method of successive average was developed 


by Tatum (©?) (25, p. 513). j 
One popular and satisfactory method known as the Muskingum method was developed 
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by McCarthy (®?) (14, pp. 147-156) of the U. S. Corps of Engineers. In this method the 
following working equation is assumed : 


S] Kit de) 0 


in which S is the storage, I is the inflow, 0 is the outflow, and K and x are constants to be 
determined for the reach of the channel under study. 

(B) instrumental Routing. In order to speed up routing operations for flood control 
and forecasting purposes, routing machines have been developed. Such machines are of 
two kinds: the mechanical and the electronic. 


Mechanical routing machines are usually designed for routing floods through reservoirs. 
Two types of machines have been constructed by the U. S. Corps of Engineers. They are 
an integrating machine designed by Tarplay (54) and a rolling type flood router by Hark- 
ness (°°) (56). (Fig. 7). The Harkness router has been recently improved for higher speed 
operation. The U. S. Weather Bureau is also developing a mechanical analog which is said 
to have more universal application than the Bureau’s electronic analog. 


Fig. 7 
Harkness flood router (U. S. Corps of Engineers) 


/!; 

Electronic routing machines are electronic analog and digital computers. The principle 
of the electronic analog is to utilize the analogy between the flow of current in an electric 
circuit and the flow of water in a channel. In other words, an electric circuit can be constructed 
with its circuit equation analogous to the routing equation. The Weather Bureau (°”) (°8) 
has first developed an electronic analog as shown in Fig. 8. This machine is constructed on 
the basis of the Muskingum equation stated above. The machine automatically produces 
the outflow hydrograph while the operator traces with a stylus the inflow hydrograph. ~ 
Resistances in the electrical circuit can be adjusted to simulate the conditions for each reach 
of the river, as determined from past floods. The model illustrated has two inflow positions, 
allowing processing of two sources of inflow affecting the final outflow downstream. More 
positions can be added, however, if necessary. In other words, the machine also does flood 
synthesis. The use of such a machine has a decided advantage over analytical methods in 
that it solves the routing storage equation in differential rather than incremental form. 
Furthermore, the entire hydrograph can be routed more rapidly than by conventional tech- 
niques. The Weather Bureau is now using this electric analog at ail River Forecasting Centers 
in the United States. The analog, however, has one drawback still yet to be improved, since 
its applicability is limited to the Muskingum storage function, which assumes storage 
proportional to flow. In applying this analog to channel reaches and basins in the east and 
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Fig. 8 
Electronic flow routing analog (U. S. Weather Bureau) 


iniddle west of the United States, cases have been encountered in which the Muskingum 
function is unsatisfactory. It is believed that more acurrate routing can be made in less time 
ii the circuit of the analog can be modified to accommodate a more complex storage equation. 
Yo study this modification a Beckman analog computer is used to consider equations of the 
type S = al* + 50% = xI®0™. These equations are being tested, under a cooperative project 
between the Weather Bureau and Stanford University, to determine if they are superior to 
the Muskingum equation. 

The Corps of Engineers is using a Goodyear Analog Computer in preliminary studies 
for development of project floods and in routing of reservoir modifications in which the 
use of a constant discharge-storage relationship has been found to be suitably accurate when 
care is taken in selecting the constants. In this application, with the components on hand, 
it is possible to route a single hydrograph through eleven consecutive reaches on the analog. 
The machine is also adaptable to reservoir routing with a variable discharge-storage 
relationship. (Fig. 9) 

For more complicated problems, the Corps of Engineers is using digital computers, such 
is the UNIVAC (Universal Automatic Computer) at the Army Map Service in Washington, 
D.C. The programs for flood routing on this machine have been verified for a 375 mile reach 
yn the Ohio River, for the junction of the Ohio and Mississippi Rivers, and for the 180 mile 
ong Kentucky Reservoir on the Tennessee River. In the computation, the runoff was routed 
rom ungaged local areas through application of distribution coefficients to daily rainfall 
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Fig. 9 ; 
Goodyear electronic analog computer (U. S. Corps of Engineers) 


amounts. For small quantities of work involved in flood studies, the Corps has found that 
a part of the computation can be performed in a way much cheaper and efficient by a 
Burroughs E 101 desk-size computer as shown in Fig 10. For more involved situations, 
however, the use of larger computers are justifiable. 


(C) Model Routing. One kind of studies on the flood movement in a river system is the 
use of a hydraulic model. A great number of river models have been built and tested or are 
programmed by many government agencies and universities in the United States. The main 
obiective of such model is usually to study the hydraulic rather hydrologic characteristics 
of the flow, but flood routing and synthesis are sometimes also considered as a part of their 
functions. The U. S. Corps of Engineers at the Waterways Experiment Station Suboffice, 
Jackson, Mississippi, started in 1943 the design and construction of the Mississippi Basin 
Model (9) (8) as shown in Fig. 11. Upon completion this will be the largest «river miniature» 
ever built in the United States, or perhaps in the world, for flood study purposes. The com- 
pleted model will cover 220 acres. The operation of the model will be entirely controlled by 
automatic instruments which will assure the following advantages: (1) reduction of about 
50% in cost of operation as compared with the manual operation, (2) requirement of only 
10% of a staff of about 600 which would be required for manual operation, and (3) greater 
accuracy afforded than the manually operated instruments. Fig. 11 A is a view of the model 
site in which a major portion of the project has been completed. Fig. 11B shows the 
Mississippi and Missouri Rivers looking upstream from the confluence as they appear in 
the model. Fig. 11C shows the interior of a control house. 

(D) Stage Routing. For the purpose of flood forecasting or control and operation of 
multiple-purpose river projects, the flood stage is usually a major concern. In such cases, 
a procedure of stage routing is needed. In 1937, a method of multiple line charts was proposed 
by Lane (6!). A better procedure was later developed by Kohler (6%) of the U. S. Weather 
Bureau, which requires a chart for determining the normal relationship between gages on 
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Fig. 
Electronic Burroughs E101 computer (U. S. Corps of Engineers). 


ne main river and of auxiliary charts, one for each tributary, that are used to determine 
orrections to be applied to the predicted normal stage. The U. S. Mississippi River 
‘ommission (6%) uses the Puls method (43) for stage routing. 

In connection with the design of levees for flood control, the routing technique should 
e extended to solve a problem of so-called flow line computation. This problem is to estimate 
1e maximum eleyation of the water surface at all points along the leveed channel during 
le passage of the design flood. Once this problem is answered, the height of the levees is 
iven by adding a suitable factor of safety thereto. For such purposes, a procedure has been 
2veloped by the Lower Mississippi River Division of the U. S. Corps of Engineers-(14, 
p. 161-166) and a simplified method of calculation was also suggested by W. M. Mulholland 
‘4, pp. 166-167) of the Corps. 


evelopment of studies on flood magnitude and frequency 


Under this heading determination of flood magnitude as well as the frequency of its 
scurrence will be considéred. 


Fig. 11 ; 
Mississippi River basin model (U. S. Waterways Experiment Station) 


B) Mississippi and Missouri rivers looking upstream from the confluence. 
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C) Interior of control house. 


Methods of Frequency Analysis 


If the duration curve is considered as a device for graphical frequency analysis for 
lood studies, it is believed that the device was first used by the American engineers, Clemens 
derschel and John R. Freeman (®) early in 1880 to 1890. According to Weston E. Fuller (®), 
-ne use of probability methods in runoff studies had been suggested to him in 1896 by George 
“7. Rafter. Owing to the dearth of long-period records on American rivers at that time, 
2owever, the use of probability methods for flood frequency analysis was apparently hindered 
until later years. 

The Gaussian law of probability, or the normal law of errors is the basic and simplest 
‘ool for frequency analysis. It was therefore used for flood studies in the very early days. 
Sor such studies, Robert E. Horton (6) discussed briefly in 1913 the earlier applications 
sf the Gaussian law, and in 1914 Fuller (8°) gave a full account of the first really 
somprehensive study of statistical methods applied to floods in the United States. 

However, Allen Hazen (6) soon discovered that if the logarithms representing the 
annual floods are used instead of the numbers themselves, the agreement with the normal 
aw of errors is closer. This is true because the frequency distribution of annual flood 
nagnitude is usually skewed or asymmetrical and such distribution can be satisfactorily 
presented by the Galton law or the log-probability law. He proposed the use of a 
og-probability paper (®8) and developed a corresponding procedure (®) for flood frequency 
inalysis. Hazen’s method requires a table of factors for computing theoretical frequency 
urve by means of the coefficients of variation and skew. The table (68, p. 219; and ®, p. 49 
ind p. 188) was originally obtained by empirical methods, and hence has been found to be 
naccurate. A corresponding table of exact factors based on a mathematical procedure has 
yeen recently prepared and published by Chow (79). Such a table becomes very desirable since 
xtensive use of logarithmic plotting for flood peak discharges has been made in recent years 
yy many American hydrologists (14) (7) and the U.S. Corps of Engineers (78). Similar to 
he idea of Myers scale, as described previously, for representing the flood flow characteristics, 
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an index of stream flow variability on the basis of a log-probability plotting of flood flows 
was suggested by E. W. Lane and Kai Lei (74), The variability index is defined as the standard 
deviation of the logarithms of the values of discharges at 10 % intervals from 5% to 95% 
of the time read off from a duration curve on log-probability plotting. Theoretically, this is 
equivalent to the standard deviation of the logarithms of flow discharges (7°). In the work 
by Lane and Lei, variability index of 224 discharge measuring stations in the United States 
east of the 100° meridian were computed and investigated. 

Other laws of frequency distribution and methods of frequency analysis were aiso 
proposed by many hydrologists. Type 1 and type 3 of Karl Pearson’s curves of frequency 
distribution were put in a form convenient for use in flood studies by H. Alden Foster (7). 
A table of factors similar to Hazen’s table was given by Foster and later extended byl 
Switzer and Miller (77) of the Cornell University. L. Standish Hall (“8) proposed a specia 
«hydraulic probability paper» in which the probability scale was obtained graphically from 
a duration curve representing yearly runoff on 35 California streams. R. D. Goodrich (7) 
proposed a theoretical distribution by use of a special skew-frequency paper, and the method 
was tested and refined by Harris (8°). Up to 1934, J. J. Slade, Jr. (84) derived various skew 
probability functions to which was introduced an ultimate limiting magnitude of flood | 
flow or the limiting flood potentialities of the drainage basin. This item is necessarily deter- 
mined from a consideration of physical features of the area or of comparable areas 
elsewhere. 

In 1941, E. J. Gumbel (82) published the first of a great number of papers on the 
application of the Fisher-Tippett theory of extreme-values to flood frequency studies. He 
considers the daily flow as a statistical variable unlimited to the positive end of the 
distribution, and defines a flood as being the largest value of the 365 daily flows. The flood 
flows are therefore the largest values of flows. According to the theory of extreme-values, 
the annual largest values of a number of years of record will approach a definite pattern of. 
frequency distribution when the number of observations in each year becomes large. Thus, 
the annual maximum floods constitute a definite pattern which can be fitted in with the 
theoretical distribution of extreme-values. Many flood records as well as other hydrologic 
data have been tested and analyzed by Gumbel’s method, and the results were found to be 
very Satisfactory in most cases. Gumbel’s publications on the method are voluminous, but 
most of his work were comprehensively summarized in the Applied Mathematics Series 
of the U. S. National Bureau of Standards (8%) (84). Gumbel’s contribution has also stimulated 
further developments by other hydrologists. R. W. Powell (8°) derived an extreme-value 
probability paper for the practical application of the method. As the extreme-value law 
assumes a constant coefficient of skew as 1.139, the magnitude of a variate for a definite 
recurrence interval should theoretically depend on the coefficient of variation and the mean. 
W. P. Potter (8%) has applied this assumption to 370 Gumbel probability curves and derived 
graphic relationships which greatly simplify the comptation of flood frequencies. M. A. Ben= 
son (8) of the U. S. Geological Survey analyzed a «perfect 1000-year record» of maximum 
annual peak floods on the basis of a straight-line plotting on the Gumbél-Powell probability 
paper. Such similar studies have led the Geological Survey to adopt Gumbel’s definition 
of mean annual flood which is the flood of 2.33-year recurrence interval. The studies also 
result in a homogeneity graph for the use of a regional analysis initiated by Tate Dalrymple (85) 
of the Survey. : 

Both the log-probability law and extreme-value law have been extensively used in recent 
years in the United States for flood frequency studies. From a theoretical point of view, 
Chow (“°) has shown that the extreme-value law is practically a special case of the 
log-probability law, or it is identical with the latter at a coefficient of skew equal to 1.139 
and a coefficient of variation equal to 0.364. For a flexible straight-line fitting of flood data 
he further suggested a procedure of variable coefficient of skew which is based on the merits 
of both methods. 


Regional Flood Frequency 


Evidence indicates that a flood frequency curve that is based on the combined experience 
of a group of stations has firmer support than one drawn to fit the data at a single station. 
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The regional analysis as mentioned above is a process of combining the individual record 
being such as to minimize the effect of the erratic samples. The regional analysis however, 
is not the station-year method which, first applied to the rainfall analysis for the Miami 
Conservancy District by Mrs. Clark-Hafstad (89), simply combines all station records into 
a single record whose length is equal to the sum of the individual records. According to 
Dalrymple (88), «gaging station records may be combined to give a frequency relationship 
applicable for a region. This method provides a means for estimating flood frequencies on 
ungaged regions. Two curves usually result from the regional study, one showing the ratio 
of the mean annual flood to a flood of any selected frequency and some function of the 
drainage area, usually the size. From these two curves the magnitude and frequency of a 
flood at any location on any stream in the region may be determined». The advantages of 
this method were discussed by Izzard (*”) and may be summarized as follows: 

(a) For ungaged watersheds within a given region for which a regional flood curve has 
been developed, the curve affords a method of estimating flood magnitude for recurrence 
intervals not greater than in excess of the length of the records on which the curve is based. 

(b) The estimate of discharge based on a number of stations is probably more reliable 
than one based on a single record on an adjacent watershed provided hydrologic 
characteristics are similar. 

(c) The regional flood frequency curves demonstrate that there is a close correlation 
of peak runoff for a given frequency with the size of the drainage area in a given region. 

(d) The method gives the basis for an economic justification of a design flood because 
the resulting regional flood frequency curves provide a means of ascertaining whether 
the maximum flood of record is an extreme event or is a flood which can be expected to 
eccur frequently enough to justify provisions of the structure capacity to handle the entire 
flood without excessive damage. For an extreme event, provisions for maintenance of 
structure cannot be justified on economic grounds. 

Owing to the development of the regional analysis, it becomes possible for the practice 
of the U. S. Geological Survey to base predictions of frequency on regional-flood frequency 
studies whenever possible. 


Selection of Flood Data for Frequency Analysis 


Flood data selected for frequency analysis are of three kinds : complete duration series 
sartial duration series, and annual series. The complete duration series includes all available 
fiood data in the record for the analysis. Such data are too bulky and hence are not generally 
used except in duration curve analysis. Data used for most methods of analysis described 
sreviously are annual series which consists of the floods which are the heightest in each year. 
The partial duration series consists of floods whose magnitude are greater than an arbitrary 
base value. For plotting the frequency curve of such data, a semi-logarithmic paper is used. 
Langbein (94) has shown that the difference between the selections of the annual series and 
‘he partial duration series becomes inconsequential for floods with recurrence interval greater 
‘han about 10 years. Chow (9?) further demonstrated that the partial duration series is 
mathematically adequate, having a theoretically sound basis despite of the usual belief that 
‘the use of such data is an empirical approach. 


Plotting of Flood Data 


For the plotting of observed flood data, the recurrence interval is known as the plotting 
9Osition, a term first used by Foster (64). Many methods for computing plotting positions 
ave been proposed, but few of them deserve a theoretical explanation. The most popular 
nethods developed and used in the United States are : Hazen’s formula (ON == ear) — 1) 
California method (9%), T = n/m; and Kimball’s formula (4), T = (n+ 1)/m. In these 
ormulas, T is the recurrence interval in years, n is the length of record in years, and m is 
he rank of the annual flood arranged in an order of descending magnitude, thus, m = 1 
or the largest flood. Since the development of the theory of non-parametric frequency 
listribution for flood studies by Thomas (95) and Gumbel and von Schelling (°°), the Kimball 


ormula has been proved to be theoretically sound Co! 
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Discussions on Methods of Frequency Analysis 


During the period when the above-mentioned methods of analysis were proposed, 
strong arguments and lengthy discussions were brought up among American hydrologists. 
Typical subjects for such arguments and discussions are: the applicability and reliability 
of the frequency analysis; fitting the probability curve by graphical procedure versus theore- 
tical procedure; justification and risk of extrapolation of a frequency curve; existence of 
an ultimate limit to floods; and selection of methods of analysis. Most arguments and 
discussions can be read in the Transactions of the American Society of Civil Engineers and 
of the American Geophysical Union. At the time it seemed that there would be no end to 
these discussions. In 1951, a review of flood frequency methods was reported by the 
Subcommittee of the Joint Division Committee on Floods, American Society of Civil 
Engineers (98), in which many of the questions were properly answered. 


Flood-Frequency Formulas 


The notion of frequency was first introduced into flood formulas by Emil Kuichling (9) | 
in 1901 as he gave flood formulas which recognize the two general classifications with respect 
to frequency as «rare» and «frequent». For the first published formula involving flood 
frequency, Fuller (®°) is to be credited. Other later formulas are numerous, with frequency 
relation either implied or expressed. Besides the frequency element, some formulas involve 
also drainage area and some involve length or width of drainage basin, or rainfall plus other 
factors. 

All flood-frequency formulas are closely related to the probability methods described — 
in the preceding article. According to Chow (), practically all methods of frequency 
analysis can be expressed by a single formula : 


x=x+oK 
or xo = Pe CK 


in which x is the flood magnitude, x is the mean, o is the standard deviation, Cy, is the 

coefficient of variation, and K is the frequency factor which depends upon the law of 

frequency distribution. For practical applications, he has developed K —T curves for the — 
methods proposed by Fuller, Hazen, Foster, Slade, Gumbel, and Potter. For example, the 

K — T curve for the Gumbel method is expressed by 


K = — v/6 {y + log: [logeT — log(T — 1)]}/r 


where y = 0.5772157 a so-called Euler’s constant, T is the recurrence interval in years, and ~ 
Tt = 3.1416. For the log-probability law used in Hazen’s method, an elaborate mathematical 
determination of K has also been developed (”). 


Rainfall- Runoff Relationship Involving Frequency 


(A) The Rational Method. The early development on the rainfall-runoff relationship 
which considers the frequency is the rational method. For this method, Kuichling (7) devised 
the well-known rational formula from measurement of rainfall and of the flow in the sewers 
of Rochester, New Jersey during the period from 1877 to 1888. The rational formula may be 
expressed as 

Q=CID 


in which Q is the discharge in cfs., C is the runoff coefficient in percentage depending on 
physiographic factors of the drainage area, D is the drainage area in acres, and I is the 
rainfall intensity in in. per hr. of a given frequency, respresenting the climatic factor and 
corresponding to a critical storm duration equal to the time of concentration. The time of 
concentration as used by Kuichling is defined as the time required for the surface runoff 
from the most remote part of the drainage area to reach the point of runoff being considered. 
The rational formula, however, looks a whole lot simpler than it actually is. Krimgold (201) 
has pointed out that the formula implies the following assumptions: (a) The rate of runoff 
resulting from any rainfall intensity is a maximum when this rainfall intensity last as long 
or longer than the time of concentration; (b) the maximum runoff resulting from a rainfall 
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jintensity with a duration equal to or greater than the time of concentration is a simple 
Ht ame of such rainfall intensity; that is, it assumes a straight line relation between Q and 
and the Q = 0 when I = 0; (c) the frequency of peak discharges is the same as that of 
|ithe rainfall intensity for the time of concentration; (d) the relationship between peak discharges 
and size of drainage area is the same as the relationship between duration and intensity 

f rainfall; (e) the coefficient of runoff is the same for storm of various frequencies; and 
(f) the coefficient of runoff is the same for all storms on a given watershed. It is believed that 
\these assumptions might conceivably hold for paved areas with gutters and sewers of fixed 
imensions and hydraulic characteristics. The formula has thus been rather popular for the 
esign of drainage system in urban watersheds and airports. The correctness and satisfaction 
' f these assumption in other phases of application in flood studies, however, have been 
questioned. In fact, many hydrologists (1°) (19%) have shown evidence and been calling 
attention to the inadequacy of this method. Bernard (1) had attempted to modify the rational 
imethod, but the solution is hardly practicable for design purposes. Another study, by 
regory and Arnold (2), resulted in a general rational formula, taking into account of 
jsuch factors as watershed shape and slope, the pattern of the stream system, and the elements 
jof channel flow. 


One of the early extended applications of the rational method is the Ramser curves (298), 
ik, apie in 1933 by Ramser for the urgent need of such information for the soil and water 
‘conservation work at that time. These are the curves showing the relationship between 
watershed area and runoff for various kinds of physiographic conditions and two rainfall 
ifrequencies: 10- and 50-year. They were computed by the rational method with values of 
i and of times of concentration based largely on the results of measurements made in 1918 
fn six small watersheds near Jackson, Tennessee. Rainfall intensities for various durations 
bad the two frequencies were based on Meyer’s data (207). With the publication of the famous 
(Yarnell rainfall intensity frequency data (298) in 1935, the curves were extended beyond the 
Meyer’s range. However, actual experience showed that Ramser curves could not be applied 
over such a wide range of conditions as are encountered in the United States. Insufficient 
raformation and inadequency of the rational method upon which the curves are based were 
kiso found as drawbacks of the Ramser curves. The U. S. Soil Conservation Service has 
attempted to refine them by incorporating with more data taken from experimental watersheds 
established in widely separated locations since 1938. The curves were eventually abandoned 
‘Sespite of this effort. 


(B) Methods Based on Correlation of Climatic and Physiographic Factors. In conducting 
4rainage studies in the U. S. Soil Conservation Service, Krimgold (#9) has investigated the 
~ational method. As a result, he maintained that the frequency of runoff cannot be the 
same as the frequency of the rainfall intensity which is assumed in the rational method. 
i4e suggested a frequency study of recorded peak discharges and derived the frequency 
eurves for the Claypan Prairies (29) and other areas (294). 

Other studies in the Soil Conservation Service were also progressed. A procedure known 
as the summation method was developed and reported by Sutton (119) in 1943. In this 
raethod the working curves are based on results undertaken by the Bureau of Agricultural 
Sngineering in the Central district and on representative formulas of flood flow and runoff 
s0efficients currently in use in the North Central States. In this procedure, the probable 
maximum peak discharge rate from a given watershed is computed as the product of three 
factors, namely, P, the peak flow in cfs.; R, the rainfall factor; and, F, the frequency factor; 
Dr 

Q=PxXRXF 


The peak flow P depends on physiographic characteristics which are measured by the 
ummation of weights. For a given watershed area, the physiographic characteristics are 
evaluated by the sum of the weights counted for different conditions. The peak runoff rate 
> is then determined from a runoff chart. The rainfall factor R depends on the location of 
he watershed and is supplied by a map for eastern part of the United States. The frequency 
‘actor is assigned with a numerical number for a given frequency. 

Similar to the summation method, the U. S. Bureau of Public Roads (°°) (114) has 
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jeveloped the BPR method. In this method the design peak discharge rate from a given 
watershed is equal to 


| Qdesign = RF X LF X FF x Q 

h which RF is the rainfall factor obtained from Fig. 12A, LF is the land use and slope factor 
Pig. 12), FF is the frequency factor (Fig. 12), and Q is the peak rate of runoff for mixed 
rover in humid region with frequency of 25 years and rainfall factor of unity. The value of 
is to be selected from a curve (Fig. 12B) prepared corresponding to the given drainage 
rea in acres. The curve is based in part on the work in the Soil Conservation Service as 
yeported by Potter (703). The Bureau of Public Roads is also making other correction 
(nalyses for specific physiographic regions. 


uxtension of Flood Frequency 


In the United States, rainfall data generally pre-date the corresponding flood data. 
When flood data are used alone for the frequency analysis, extrapolation is necessary in 
order to estimate floods with recurrence intervals greater than the period of record. This 
practice is not only lacking in reliability but also dangerous. However, if a sound rainfall- 
junoff relationship is available, it is possible to utilize the relatively long rainfail data for 
«xtending the short flood frequency data to a much longer period. Two such methods 
developed very recently are described below: 

One method was described by Kresge and Nordenson (122) as resulted from a study 
by the U. S. Weather Bureau in cooperation with the U. S. Bureau of Public Roads. By this 
inethod, the procedure consists of: (a) obtaining adequate long-record rainfall data from 
(tations located within the drainage area; (6) from Weather Bureau’s coaxial rainfall-runoff 
Jeiationship chart developed for the basin in question (such as Fig. 2), estimating the volume 
hf the direct runoff corresponding to the rainfall data; (c) applying the unit-graph analysis 
yo determine the peak discharge corresponding to estimated runoff volumes; and (d) making 
@equency analysis of the estimated peak discharges. It should be noted that a short period 
ff flood data is needed in order to develop the coaxial rainfall-runoff relationship chart. 

Another method was developed by Langbein (218) of the U. S. Geological Survey. 
¥y this method, equivalent one-day rainfalls for the record storms are first determined 
wy the use of the distribution graph. The equivalent one-day rainfall is defined as an equivalent 
septh of rainfall such that if it fell in 24 hours it would produce a peak equal to that 
neoduced by the given rainstorm. In the mean-time, the short-period flood data are used 
> construct a chart as shown in Fig. 13A, which represents the relationships among the 
yquivalent one-day rainfall, the peak daily discharge, and the base-flow index. The base 
“ow at the day of the peak is taken as the base-flow index. This index is an expression of 
ihe antecedent conditions; that is the conditions of the soil encountered by the rainstorm. 
#v means of the chart, base-flow indices for the long-period rainfall record can be determined. 
i. is assumed that two prominent factors that lead to a flood are the storm rainfall, a climatic 
actor, and the antecedent conditions, a physiographic factor. It is therefore possible to 
yenstruct a flood-frequency data of great length by combining the frequency data of the 
wvo factors. For example, suppose there are 13 years of rainfall record which give 13 years 
vach for the data of equivalent one-day rainfall and of base-flow index. The resulting synthetic 
leod frequency data will be theoretically of 13 x 13 or 169 years. Fig. 13B shows the com- 
yarison between the 13-year observed flood frequencies and the 169-year synthetic flood 
wequencies for annual floods on the Sepulga River near McKenzie, Alabama. The validity 
“f this method, however, will depend on further verification by more observed data. 


“lood Frequency Compilation 


Along with the development of various methods for frequency analysis, many flood 
requency data in the United States have been compiled. Hazen (°) has shown 109 flood 
requency plottings for the best available flood records at his time in different streams in the 
United States. The first report on flood frequencies, however, was prepared by Jarvis and 
\thers (144), and was published in 1936 by the U. S. Geological Survey for available data 
4 the United States. In the following year Professor Pickels (115) of the University of Illinois 
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published a study of flood frequency on Illinois streams. As reported by the Committee 
on Runoff of the American Geophysical Union (146), thirteen reports on flood frequency | 
data have been published up to 1954. In addition to the two reports mentioned above, others | 
were prepared by Wood (1?") in 1942 for Missouri floods, by Cross (118) in 1946 for Ohio | 
floods, by Prior 7!9) in 1949 for Minnesota floods, by Rantz and Riggs (129) in 1949 for 
Columbia River Basin floods, by Carter (22) in 1951 for Georgia floods, by Bodhaine and { 
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| Robinson (17%) in 1952 for Western Washington floods, by Noecker (12%) in 1952 for floods 
‘in Youghiogheny and Kiskiminetas River Basins in Pennsylvania and Maryland, by 
| Cragwall (#74) in 1952 for Louisiana floods, by Schwob (25) in 1953 for Lowa floods, by 
| Peirce () in 1954 for Alabama floods, and by Mitchell (27) in 1954 for Illinois floods. 
In 1955, more complete frequency data for Missouri floods were reported by Searcy (128), 
|The concept of regional flood analysis was first used in Carter’s report on Georgia floods. 
‘Most compilations were made by the U. S. Geological Survey in cooperation with state 
jagencies. Similar studies are in progress in a number of other states and eventually the 


jJcompilation will cover the whole United States. 
| 


\Organizations engaging in flood studies 


| There are numerous organizations in the United States which are engaging in the 
ihydrologic studies of floods. They include federal agencies and corporation, public 
corporations, state and municipal agencies, and educational institutions. Table 1 shows 
ithe major organizations and their immediate objectives in brief. The number in the 
yparentheses indicates the date of establishment of the particular organization. 


TABLE 1 


\Major organizations in the United States engaging in hydrologic studies of floods 
and their main interests related to the studies 


‘A. Federal Agencies 
| (a) Department of Agriculture 

a. Soil Conservation Service (1935) — In upstream flood control and agricultural 
watershed management related to minor floods. 
| b. Agricultural Research Service (1954) — In basic research to obtain information 
| needed for upstream flood control and watershed management. 
i c. Forest Service (1906) — In flood survey and effect in forest areas. 
(6) Department of the Army i 
) a. Corps of Engineers (1802) — In flood control for major floods. 
1. Office of the Chief of Engineers and Offices of 10 Division Engineers — In 
general and particular problems in the District. 
| 2. Mississippi River Commission (1893) — In Mississippi River flood problems. 
| 3. Waterways Experiment Station (1928) — In model studies. 
| (c) Department of Commerce : 
| a. Weather Bureau (1940) — In flood data collection and forecasting, and 
determination of design criteria. 
b. Bureau of Public Roads (1949) — In minor and medium floods related to the 

design of bridges and culverts. 
(d) Department of the Interior : ' 
a. Bureau of Reclamation (1902) — In flood problems for reclamation projects. 
b. Geo'ogical Survey (1879) — In flood data collection, survey, and analysis. 


} 
| 
| 


\3. Federal Corporation 
(a) Tennessee Valicy Authority (1933) — In Tennessee Valley flood problems. 


>. Public Corporations — in flood problems of the particular region; for examples: 
(a) Pittsburgh Flood Commission (1908) 
(b) Miami Conservancy District (1914) Gy: 
(c) Los Angeles County Flood Control District (1915). 
(d) Franklin County Conservancy District (1915) 
(e) Muskingum Valley Conservancy District (1933) 


>. State and Local Agencies — For the State of Illinois, as an example: 
(a) Illinois State Water Survey (1895) 
(b) Illinois Division of Waterways (1917) 
(c) Illinois Division of Highways (1917) 


2. Educational Institutions — Public and private universities and colleges. 


“. Technical Societies — For examples: 
(a) American Society of Civil Engineers (1852) 
(b) American Geophysical Union (1919) 
(c) Society of American Military Engineers (1919) 
(d) American Society of Agricultural Engineers (1920). 
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It should be noted that there is an outstanding difference in objectives between the 
hydrologic studies of floods made by the various organizations. For example, large flood 
control projects as those initiated by flood control districts or by the Corps of Engineers 
are interested in the largest flood or major floods that might conceivably occur. The Bureau 
of Public Roads and the state highway departments, for instance, are usually concerned 
only with those floods that may be expected to be exceeded on an average of once in 10 to 
once in 100 years. The Department of Agriculture as another instance, is interested primarily 
in minor floods that may be expected to be exceeded on an average of once each year to 
once in 10 years. In general, the Corps of Engineers, and the Bureau of Reclamation to 
certain extent, are interested in the downstream hydrology dealing with major floods; while 
the Department of Agriculture, and the Bureau of Public Roads to some degree, are concerned. 
with the upstream hydrology dealing with minor floods. For a complete planning of a flood 
control project, the two kinds of interest taken by different organizations, from a purely 
hydrologic viewpoint, are in no way conflicting; and in fact they are to some extent com- 
plementary to each other (129). | 

Most flood studies in the United States are carried out by federal agencies and federal 
or public corporations, or through cooperative arrangements between federal, state and 
local agencies and educational institutions. For detailed current project studies, descriptions 
are published annually in Hydraulic Research in the United States (139), For a comprehensive 
account of the flood control program in the United States as developed by different agencies, 
a paper by Schneider (331) and books by Hoyt and Langbein (182) and by Barrows (283) 
should be consulted. For a general understanding of the flood control policies in the United _ 
States, a recent report by Hoover’s Commission (14) is an up-to-date reference. The following 
is a very brief description of flood studies in several major organizations in the United 
States. | 

Soil Conservation Service. This Service is primarily interested in data collection and in) 
design and planning of flood prevention programs and investigations. The Service has. 
installed precipitation and stream flow gages on about 20 watersheds in cooperation with, 
the Weather Bureau and the Geological Survey. The data obtained are being used in two- 
current studies. One is in cooperation with the Geological Survey, involving an inventory | 
of data and a study of flood runoff on watersheds up to 400 sq. mi. in area. The other is. 
in cooperation with the Weather Bureau, involving a study of storm rainfall characteristics. 
and frequencies. At the present time the Service is completing flood planning investigations 
on individual watersheds at the rate of about 50 to 60 per year. The majority of these , 
watersheds are in the size range of 25 to 300 sq. mi. To promote technical development of 
flood hydrology the Service is also developing handbook material and guides to working 
procedures and providing in-Service consulting guidance to field personnel. 


Agricultural Research Service. The principal program of research in flood hydrology 
undertaken by the Service is oriented toward filling the needs of the Soi! Conservation 
Service for information basic to the design of effective and efficient soil and water conser- 
vation measures and practices. The interest in research by the Agricultural Research Service’ 
is centered on upstream agricultural hydrology dealing with minor floods. A basic premise’ 
of such research is that the rates and amounts of runoff from agricultural areas are influenced 
by the physical condition of soil and cover on which man has some control. A major share. 
of the facilities available for the research has been therefore used to investigate the validity. 
of this premise. In addition to the work of data collection, hydrologic studies of runoff are’ 
presently carried out in ten experimental watershed offices at various locations throughout 
the country. The work involves 100 watersheds in 14 states with sizes ranging from an acre | 
or so to 17,500 acres. At each office, two main investigations are being developed: First, 
to evaluate the effect of watershed size on flood flows; and second, to evaluate the effect 
of watershed cover and treatment on flood flows. In the first investigation, watersheds covering’ 
a range of size are selected in an area of much uniformity of land use and treatment and 
physiography as possible. In the second investigation, watersheds of approximately the’ 
same size and physiography are selected but the land use and treatment are varied. Various’ 
physiographic and climatic factors can be evaluated by analysis of the data obtained from 
several of the locations in which these factors differ. In analyzing the data, two general 
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approaches are used. In one, the various factors are isolated and evaluated by means of 
‘multiple correlation analysis or other procedures; extension of the results to other areas 
is then accomplished by insertion of the factors for the area for which the flood flow 
information is required. In the other, the data are extended more or less directly to other 
jareas of which the experimental watersheds are representative. The first approach has been 
‘largely used in the development of the hydrologic procedures used by the Soil Conservation 
‘Service in estimating flood flows for the plans they are developing in their watershed 
‘protection and flood prevention work. The second approach has been used in the series of 
| Technical Publications on «Rates of Runoff for Design of Conservation Structures in 
\(a specified physiographic area)» which were published by the Soil Conservation Service 
\(Research) in about 1945. Owing to the voluminous data that have been collected over a 
330 year period on some 360 watersheds at 60 locations in 27 states, the immediate task is 
jinvolved in completing the processing, evaluation, and analysis of these data. 

Forest Service. This Service undertakes flood studies which are primarily related to 
vegetation and watershed management (15) and for flood management purposes. Several 
studies were made to determine the effect on the magnitude and frequency of flood discharge 
jby the conditions and cultural treatments, such as logging, grazing, fire, etc., that are applied 
{to the watershed in mountainous regions. A recent interesting study is to evaluate the effect 
90n flood flows by the forest fire as reported by Sinclair and Hamilton (2°56), 

Corps of Engineers. The Corps considers all flood projects throughout the United States 
las authorized by the Congress. The major responsibility, however, is the flood control. 
‘Various hydrologic studies of floods are as a part of the work conducted under a Civil Works 
investigation program which assists in the solution of many technical problems associated 
\with the design, construction, and operation of the projects. Major current flood studies 
iby the Corps are concerned with flood frequencies, unitgraph data compilation, and deter- 
ymination of design criteria. 

| For flood frequency studies, one purpose is to obtain a practical basis for estimating 
the reservoir capacities required to regulate the flow of a stream to an acceptable rate. A 
ecent study was initiated to develop procedure and generalized charts which will enable 
eapid and relatively accurate determinations of flood volume frequencies for locations where 
eecorded stream flow data are inadequate to support specific frequency determinations *. 
For the compilation of unitgraph data from observed flows the program was initiated 
rn 1940. The purpose is to determine various hydrograph relationships for use in watershed 
reas where available hydrologic records are scant. To date, approximately 400 unitgraphs 
epresenting approximately 140 streams have been compiled (°9). This program to date, 


\Aowever, represents analyses of only a very limited amount of detailed data for scattered 


5asins throughout the country. It is proposed to continue these studies until an adequate 
ceverage is represented and then to expand greatly the scope of the program by developing 
\aew techniques and procedures for evaluating various rates of concentration of flood runoff. 

A project for estimating runoff from snow-melt was established to accelerate the 
‘development of criteria needed in estimating standard project floods, spillway design floods, 
end other similar engineering determinations, and to make it possible for specially qualified 
engineers to contribute to the over-all program while increasing their knowledge of the 
mnow-melt problem. The ultimate objectives are to (a) refine snow-melt critera used in the 
development of design floods resulting primarily from snow-melt or from combination of 
rain and snow-melt, (b) develop criteria and procedures for establishing reservoir regulation 
schedules that are dependent on snow-melt, and (c) study other problems of snow-melt 
joertinent to Corps activities. 

Pertaining to the collection and study of basic data for flood studies, the Corps initiated 
)n 1938 a storm study program with the consultant services of the Weather Bureau on 
meteorological features. Basic precipitation data have been compiled for approximately 
570 storms of major proportions, of which about 450 have been further analyzed for depth- 
rea-duration relationships. The results are published in «Storm Rainfall in the United 
States» (137). The Corps of Engineers annually provides funds through cooperative 
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* A paper on «Statistical Evaluation of Runoff Volume Frequencies» is to be presented 
vy Mr. Leo R. Beard in the symposium. 
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arrangements with the Geological Survey, in support of approximately 1,800 stream - 
gaging stations, and through cooperative arrangements with the Weather Bureau, in support | 
of approximately 3,0U0 rainfall stations. 


The hydrologic methods employed by the Corps of Engineers are established by the 
Office of the Chief of Engineers. These methods are partly described in two Engineering 
Manuals, Civil Works Construction 338) (339), For the use of educational purposes, several | 
pamphlets describing the hydrologic methods of flood studies have been prepared by the 
Staff and Faculty of the Engineer School, Fort Belvoir, Virginia (14) (*°). 


The Corps of Engineers also operates the Waterways Experiment Station at Vicksburg, § 
Mississippi, where river models are tested for flood studies. Similarly, under the supervision 
of the Chief of Engineers is the Mississippi River Commission, which, as a part of its functions, # 
concerns with the hydrologic aspects of the Mississippi River. The Commission issues annually 
the food data in Stages and Discharges, — Mississippi River and Its Outlets and Tributaries. | 
One investigation being made by the Commission is the Mississippi River Project Flood 
Study. This study is a major undertaking that deals with a large basin, 1,246,000 sq. mi., 
in which there were no previous studies of large basins that could be used as guides in 
establishing methods and procedure. Because of the unusually large drainage area involved 
and the relatively short period of record, it is to be assumed that all critical combinations 
of storms and runoff events have not been observed. The main problem in connection with | 
this hydrologic study was to establish, on the basis of the records and additional information 
available, the sequence and severity of meteorological and hydrological events which could | 
reasonably be expected to occur and cause major floods at key points on the Mississippi 4 
River. This included the consideration of storm transpositions, storm adjustments, seasonal | 
variations, storm mechanics and the determination of the feasibility of the occurrence of the | 
events, as well as the determination of flows under natural conditions and as regulated by | 
reservoirs at key stations on the tributaries and on the main Mississippi River. Accordingly, | 
hypothetical flood estimates, based on storms of record in place and storm transpositions, | 
are required to establish flood magnitudes greater than those experienced. There are 
innumerable combinations of storms of record that could produce major floods. However, | 
on the basis of the present-day knowledge of hydrometeorological conditions accompanying | 
flood-producing storms, !t was considered reasonable, in this study, to limit the storms of | 
record in various combinations to the seasons of the year in which they actually occurred. | 
Analyses of observed flood discharges at key tributary gaging stations were made for the | 
purpose of determining infiltration indices, recession curves, base flows, and unitgraphs; : 
and at key Mississippi River gaging stations for determining discharge-frequency curves, ' 
component portions of flows contributed by major drainage areas, and storage-discharge | 
relationships for use in flood routing. To date, about 35 different storm- or flood- com- | 
binations were studied. The whole study has not been completed in detail and the results will | 
not be available until a later date. 


Weather Bureau. The Bureau is undertaking two major phases of flood studies: the | 
flood forecasting and the hydrometeorological determination of design. criteria. The flood 
forecasting service is the primary and most widely publicized activities of the Bureau in 
the hydrologic service. It is conducted through 88 River District Offices and 9 River Forecast. 
Centers. As a result of such studies, flood routing machines, weather radars, and forecasting 
techniques were developed. The water year and seasonal flood volume forecast is a main 
part of Bureau’s water supply forecasting program in the West, where winter snow | 
accumulation accounts for the bulk of water supply. An important adjunct to such. forecasts | 
is the long-range peak forecasting for the spring snow-melt floods characteristic of the | 
mountainous West. Early season advisories can be issued on the basis of flow volume expected. » 
As the season progresses, conventional short-range methods of flood forecasting can take | 
over. Thus, of recent years, snow survey data have been incorporated into some of the 
forecasting procedures which the Weather Bureau uses. In addition to flood forecasting, © 
issuing flood warnings is also a direct service of the Bureau. 

On the meteorological phase of studies the Bureau, through its Hydrometeorological | 
Section, has cooperated for twenty years with the Corps of Engineers in conducting studies | 
leading to estimate of maximum probable rainfall and snow-melting rates for spillway design. 
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‘Similar studies were taken by the Cooperative Studies Section for the Bureau of 
Reclamation. 

| Flood data collection and publication constitute also a part of the Bureau’s function. 
Floods and flood damage are currently reported in the Bureau’s Monthly Weather Review, 
while occasional special supplements and bulletins describe outstanding floods. The Bureau 
also publishes Daily River Stages, giving river-stage data collected from about 700 stations. 


Bureau of Public Roads. The Bureau is interested in flood studies primarily in connection 
with the design of highway bridges and culverts and the drainage system. The Research 
Division of the Bureau is attempting to develop procedures whereby existing hydrologic 
data may be utilized to obtain reliable estimates of flood peaks from ungaged watersheds. 
Studies have been completed for two physiographic regions and work is in progress on 
studies for three additional regions (1%°) (44). Essentially the procedure adapted for these 
Studies is one of statistical sampling of the peak rates from the watersheds within a 
physiographic region and the use of regression techniques to establish relations between 
these peaks for a given frequency and selected physiographic and meteorological indices. 
One other study in progress is a cooperative project to develop procedures for estimating 
peak rates of runoff from small ungaged watersheds of from one to 15,000 acres in area. 
| Due to the sparsity of runoff data from watersheds within this size range, it is doubtful if 
Statistical sampling by physiographic regions could be used effectively. For this reason, 
procedures involving the direct routing of overland and channel flow to reproduce the stream 
| hydrograph and the correlation of the hydrograph with physiographic indices are being 
developed and tested. 


Bureau of Reclamation. The Bureau concerns with flood studies mainly for flood control 
‘which is one of several purposes of the multiple-purpose dams which include both power 
and reclamation. From Bureau’s point of view, flood hydrology consists of those phases 
‘of hydrology, meteorology, and statistical method that pertain to the estimating of flood 
volume and discharge rates under hypothetical conditions. The most important of such 
“methods are the techniques of estimating maximum probable floods to be used in deter- 
‘mining the required spillway capacities for dams. Briefly, flood-potential analysis, as 
‘conducted by the Bureau, is necessary in the design of any multiple-purpose project to: 
(a) indicate the storage that will be required to provide any desired flood protection 
‘downstream, (6) indicate the spillway requirements necessary to insure continued service 
jof the dam, and (c) provide a basis for comparison of the economics of alternative dam sites 
and designs. Owing to the snow cover over northern part of the reclamation area in the 
‘United States, research studies by the Bureau in cooperation with the Corps of Engineers 
‘nave helped to improve the analysis of snow-melt contribution to the flood potential. As 
result of the continued improvement in methods, the present flood-estimating techniques 
aze reasonably reliable to indicate the meteorological and hydrological events that are likely 
%¢ occur. However, much remains to be done to assist the engineer in applying judgment 
as a basis for the safe and economical designs. 

Geological Survey. The Survey, as a part of its functions, is collecting data, conducting 
Inasic research, and disseminating information on flood hydrology to aid planning and 
levelopment of water resources. The Survey publishes detailed descriptions of all outstanding 
floods in its series of Water Supply Papers for each of the 14 regions in the United States. 
it issues monthly Water Resources Review, giving preliminary information on the magnitude 
of floods in the United States and Canada and showing areas of excessive streamflow. As 
a phase of its stream-measurement program, the Survey collects a large number of stage 
data and prepares rating curves and tables and daily stage and discharge summaries, which 
are available for inspection in its field offices and for use by related agencies. Current flood 
studies include analysis and compilation of flood magnitude and frequency data, flood 
flow and peak discharge measurement investigation of glacier runoff, study of effect of 
reforestation and logging on runoff, etc. Findings of such studies are being published in 
Circulars and Professional Papers. 

Tennessee Valley Authority. The TVA studies floods primarily in connection with the 
slanning and control of its multiple-purpose project, of which flood control is one of the 
surposes. The Authority collects complete information on past and current floods in the 
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Tennessee Valley. It also maintains recording gages on its reservoirs and publishes the daily 
stages annually in TVA Reservoir Elevations and Storage Volumes. Current studies are made 
on spillway rating, reservoir operation for flood accomodation, river forecasting, etc. 


The Miami Conservancy District. The Miami Conservancy District is the largest public 
corporation for flood control. It was organized as a result of the great flood of March 1913 
which devastated the Miami Valley. The task of the District is to plan, construct, and 
maintain works for the regulation and control of rivers in the Valley. Hydrologic studies 
were intensely made and the results were reported in the two well-known technical reports 
of the District (142) 74%). 

Technical Societies. The American Society of Civil Engineers and American Geophysical 
Union are the technical societies which are most active in the field of flood hydrology. 
Current technical papers and discussions on flood studies by individual authors generally 
appear in Proceeding, Transactions, and Civil Engineering of the Society, and in Transactions 
of the Union. The development of technical activities and research programs on flood 
hydrology is the task of the Committee on Floods and Committee on Hydrology of the 
Society and of the Committee on Runoff of the Union. For flood studies related to snow, 
many papers and discussions have been presented annually in the Western Interstate 
Snow-Survey Conference, a technical organization initiated in 1933. For many years, the 
Conference has shared regional meetings of the Section of Hydrology of the Union. 


Applications of the hydrologic studies 


Hydrologic studies are applied extensively in many phases of the planning and 
development of modern flood managements and control projects in the United States. , 
Several significant applications of such studies are as follows: 

(a) Determination of spillway capacities. 

(b) Determinations of waterway areas. 

(c) Operation of flood-control reservoirs. 1 

(d) Flood forecasting. 

(c) Flood-plain zoning. 

(f) Flood insurance. 

(g) Economic analysis of flood projects. 

(h) Determination of standard project flood. 

The determination of spillway capacities is a basic requirement for the design of high 
dams. As described previously, the Weather Bureau has developed a hydrometeorological 
approach for such purpose. Comprehensive design procedures were described by 
Hathaway (144) of the Corps of Engineers and by Riesbol (14°) of the Bureau of Reclamation 


The determination of waterway areas is an eager concern of agricultural, highway 
and municipal engineers for the design of their numerous drainage structures. Various 
methods developed for this purpose have been mentioned previously. » 


For the operation of modern flood-control reservoirs, the use of hydrologic methouin 
is a necessity. An example of this application can be seen by a paper by Rutter (146) which) 
describes the significance of hydrologic techniques for the flood-control operation of an 
extensive reservoir system in the Tennessee Valley Authority. : 


| 

Flood forecasting is a service becoming increasingly effective in preventing flood damages’ 
in the United States, particularly in the valleys of the great rivers. The Weather Bureau’ 
is a major agency responsible for such service. Several technical developments in flood! 
hydrology for forecasting purposes have been described previously. 

Flood-plain zoning aims at restricting the use of high-risk areas in such a way as to! 
minimize flood damages. For such purposes, hydrologic studies are employed for predicting 
magnitude and frequency of future floods and for delineating areas subject to flood hazard.' 
Many discussions (147) (132) have been given on this subject, but the plan has not been’ 
utilized to any great extent. 

Flood insurance has been frequently advocated as a measure to retrieve losses due to 
floods, but its realization is still under consideration. The idea was mentioned early in 
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Fig. 14 
Sample computation sheet for project flood determination (U. S. Corps of Engineers). 


literature by Hazen (®). In recent years, the Insurance Executive Association of New York 
has conducted an investigation to determine the technical engineering problems. that must 
be solved in order to establish a practical and effective program of flood insurance in the 
United States. Hydrologic studies of the investigation and the results were reported by 
Foster (148) (449), 


For economic analysis of flood projects, hydrologic studies are required to evaluate the 
flood damage and losses. Such analysis is becoming a standard procedure for all flood 
projects and multiple-purpose projects in the United States. Outstanding discussions on this 
application have been given by Foster (159) and others (154). 


For the planning and design of flood control and multiple-purpose projects, the Corps 
of Engineers has practically standardized a procedure for the determination of a so-called 
standard project flood. or abbreviated as SPF. The SPF is defined as the hydrograph 
representing runoff from a standard project storm, or abbreviated as SPS. Briefly, the SPS 
estimate represents the most severe flood-producing storm considered reasonably charac- 
teristic of the region. If snow occurs, the estimate is based on estimates of the most critical 
combination of snow, temperature, and water losses considered reasonably characteristic 
of the region. Estimates completed to date indicate that SPF discharges are generally equal 
to 40 to 60 percent of the maximum probable floods in the region as determined by the 
Weather Bureau using the meteorological approach. The SPF, however, is not necessary equal 
to the design flood. The design flood for a particular project may be either greater or less 
than the SPF, depending to an important extent upon economic factors and other practical 
considerations governing the selection of design capacity in a specific case. The SPF serves 
as a basis for comparing the degree of protection provided by flood control projects in 
different localities, thus promoting a more consistent policy with respect to selection of 
design flood giving a comparable degree of protection for similar classes of property. The 
detailed procedure for the SPF determination is rather complicated (152). In principle, the 
maximum probable precipitation data of the Weather Bureau (2°) are studied and adjusted 
to obtain the SPS. By analyzing statistically records of a large number of critical observed 
rain-storms (17), the time-distribution and the typical isohytel pattern of areal distribution 
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of the storms are derived. Finaily, the SPF is estimated from the SPS by transposing the 
typical isohytel pattern over the basin area in question and applying the synthetic unitgraph 
method. Fig. 14 shows a typical page of the computation sheets for such determination. 
Owing to the limitation of the criteria available for such determination, the method applies 
only to drainage areas east of 105th meridian and less than approximately 1,000 sq. mi. 
in area in the United States. For larger areas, the statistical criteria are unavailable and the 
selection of SPF criteria and final estimate must be based on a hydrometeorological review 
of outstanding storms and on hydrologic studies of historical major floods. The deter- 
mination of a design flood based on the estimate of SPF is in fact also the first step toward 
the determination of spillway capacity as mentioned previously. 


Conclusions 


Owing to the vastness in scope of the hydrologic studies of floods in the United States, 
this paper has presented only the high lights of the subject matter. As a conclusion, the 
following remarks may be stated: 

(a) The history of flood studies in the United States has reached approximately 100 
years. The advancement in hydrologic techniques for such studies is mounting rapidly in 
recent years, because of the experience gained from actual operation of a large number of 
flood control projects and the opportunity to study and analyze the voluminous hydrological 
data. With the accumulation of more experience and data, the knowledge of the science 
of flood hydrology is expected to enhance more greatly in the future. 

(b) The development in flood hydrology seems to branch forth in two directions : 
the upstream hydrology dealing with minor floods and the downstream hydrology dealing 
with major floods. The two fields of hydrology are not conflicting but complementary to 
each other. 

(c) For speeding up hydrologic analysis for use in direct connection with flood control 
operation and forecasting, instrumental devices have been employed and more are being 
developed. 

(d) The progress in hydrologic studies has been apparently handicapped somewhat by 
the deficiency of flood data. Although the longest continuous flood record in the United 
States (Connecticut River at Hartford, Connecticut, since 1828) is beyond 100 years, most 
streams have length of record between 20 and 25 years. For agricultural watersheds, the 
majority have less than 10 years of record. Extension of the short records have been attempted 
by hydrologic techniques, but better results will depend on accumulation of more data in 
the future. 

(e) In the United States, organizations engaging in flood studies are multifarious. 
The results are in no way duplicating, but help to advance mutually. and in many cases 
cooperatively, the technical development in flood hydrology. 

At this significant occasion in commemoration of Monsieur H. Darcy, it is hoped that this 
paper will serve to promote and exchange the present knowledge in flood hydrology among 
our fellow hydrologists and thus to bring forth constructive fruits and speed up the progress 
of the science. 
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STATISTICAL EVALUATION 
OF RUNOFF VOLUME FREQUENCIES 


by 
Leo R. BEARD 


Synopsis 


The design and operation of flood-control and multipurpose reservoirs is dependent, 
among other considerations, on the maximum volumes of runoff that can be expected to 
occur within specified periods of time for one or more degrees of likelihood. This paper 
presents a mathematical method, which has been developed and extensively tested by the 
Corps of Engineers, U. S. Army, for determining frequencies of runoff volumes and the 
reliability of such determinations. Results of regional correlation studies relating runoff 
volumes from rainfloods and snowmelt floods to drainage basin characteristics in the 
heterogeneous Pacific Coast area of the United States are discussed. Examples of general 
methodology are also given. 


Introduction 


In a given drainage basin there is a certain probability that a runoff volume of a given 
‘magnitude and duration will be exceeded during the coming year. This is called the exceedence 
probability corresponding to that volume and duration. Likewise, for every magnitude of 
flow or volume for that given duration, there is an inherent probability with which that par- 
‘ticular magnitude of flow will be exceeded during the coming year. These «true» probabilities 
can be represented by a curve such as that shown on Plate 1. Each magnitude on this chart 
‘has a corresponding exceedence frequency or exceedence probability. 

The grid on which the curve on Plate 1 is drawn is particularly suited to flood frequency 
‘curves. The vertical scale is logarithmic, and the horizontal scale is devised such that a 
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Plate 1 ; 
Sample frequency curve of annual maximum flows. 
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variable that is distributed in accordance with the normal law of error wiil have a straightline | 
cumulative frequency curve. There is no practical means of determining this curve deductively 
from the characteristics of the drainage basin tributary to the location concerned. However, 
when there is a record of flows at that location extending over a number of years, the 
characteristics of the true frequency curve can be inferred inductively from the magnitude ° 
of flows that have been observed. For example, if there are 20 years of record, and a flow — 
of 400,000 cubic feet per second has been exceeded in only one of those years, then it can | 
be inferred with some degree of approximation that 5 percent of all future annual maximum \ 
flows will exceed 400,000 c.f.s. Likewise, if a flow of 300,000 c.f.s. has been exceeded in only 
7 of the 20 years, then it can be inferred with a somewhat higher degree of reliability that | 
35 percent of future annual maximum flows will exceed 300,000 c.f.s. In this manner, a | 
cumulative frequency curve such as shown on Plate 1 can be established by inferences based 
on historical flows. 

This procedure of determining flood frequencies is generally attended by a low degree 
of reliability, as demonstrated on Plate 2. The two frequency curves shown are based on 
different 20-year portions of a 40-year record at one location and were established by the 
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Plate 2 
Frequency curves illustrating erratic skew. 


procedure just described. The curves, being estimates of the same thing, should be identical, 
but since they are very different, it must be concluded that at least one of the curves is 
seriously in error. 

The low degree of reliability illustrated by Plate 2 seriously restricts the usefulness of 
runoff frequency studies, which, in effect, provide the basis for determining the amount 
that can be economically spent on flood-control works, and provide the only means of 
evaluating the danger to life and property that would result from developing an area subject 
to flooding. In some cases, the expenditure of millions of dollars or the safety of hundreds 
of lives may depend largerly on flood frequency estimates. For this reason, methods are 
needed that will provide the most reliable means devisable for evaluating flood volume 
frequencies. A method which is believed to be more reliable than other commonly used 
methods is presented in the following paragraphs. 


Analysis of station data 


The Corps of Engineers, U. S. Army, has conducted a research project under the 
administrative supervision of Mr. A. L. Cochran of the Office, Chief of Engineers, and under 
the technical supervision of the writer and of Mr. H. E. Schwarz of the Washington District, 
Corps of Engineers, to improve methods of making flood volume frequency determinations 
and to test the methods with stream flow data compiled by the U. S. Geological Survey. 
Under this project, frequency studies were made of annual maximum runoff for each indi- 
vidual duration as follows: Instantaneous, 1 day, 3 days, 10 days, 30 days, 90 days, and 
1 year. In these studies, observed runoff data for each station and selected duration were 
analyzed into the following three components: 

(1) Average height of the cumulative frequency curve, 

(2) Average slope of the curve, and 

(3) Degree and direction of curvature. 

These three components were measured statistically by the mean, standard deviation, 
and skew coefficient, respectively, of the logarithms of annual maximum runoff volumes for 


_ the specified duration, and are obtained directly from recorded data by the following three 


formulas : 
M =X X/N (1) 
ree ye OT X)7/N o 
Poe Nt Lor N—1 
Ny CX — M)? ' es 
Te Ni a 
mm which: 
X = logarithm of annual maximum flow or volume for given duration. 
N = Number of years of record. 
x} = summation for N years. ; ; 
M = mean lorgarithm for period of record (average height of curve). 
S =standard deviation of logarithms (average slope of curve). 


g, = skew coefficient of logarithms (degree of curvature). 

The above three statistics were computed for each of the 7 selected durations at 108 
long-record stream-gaging stations located throughout the United States, resulting in 756 sets 
of the 3 statistics, or 2,268 statistics in all. Each of the 3 statistics was observed to vary from 
station to station and from duration to duration, but there is a question as to how much 
of this variation is due to sampling deficiencies and how much is characteristic of the 
different streams and durations. To solve this problem, use has been made of ingenious 
relationships and techniques developed by statisticians during the past 60 years. The amount 
of variation that can be expected from sampling deficiencies can be determined by use of 


he following equations : 


Sm= /S2/N (4) 


Ss = V/¢2/2N (5) 
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= standard error of the mean. 


standard deviation of annual maximum logarithms. 
number of years of record. 

standard error of the standard deviation. 

standard error of the skew coefficient. 


6) 


variation observed in each of the 3 statistics from station to station is no greater 
than would be expected from sampling deficiencies, then it can be concluded that the variation 
is due to sampling deficiencies, and that if very long records were available at all locations, 


a 
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the statistic concerned would be identical for all stations. However, if the observed variation 
is much greater than can be expected from sampling deficiencies, then it must be concluded 
that the particular statistic is characteristically different for the different stations. 

It was found that the observed variation in means, which represent the height of the 
frequency curve on the graph, is about 10 times as great, after adjusting for size of drainage 
basin, as the sampling variation. Likewise, the observed variation of standard deviations, 
which represent the slope of the frequency curve, is about 3 times as great as the sampling 
variation. Consequently, it was concluded that the observed variation results from different 
characteristics of runoff in the different basins. In the case of skew coefficients, however, the 
observed variation is about equal to that expected from sampling deficiencies, and it was 
therefore concluded that observed differences in curvature or skew at the different locations 
are due almost entirely to the fact that they are based on short records. The real differences 
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in skew, if any, are small compared to those indicated by the data. Hence, it was concluded 
that the average skew coefficient at all 108 stations for a particular duration should be used 
as the skew coefficient for any particular station and duration of flow. These skew coefficients 
are shown on Plate 3. Zero skew coefficient has been adopted for instantaneous peak flows. 
All of the skew coefficients are small, and the corresponding frequency curves therefore 
conform closely with the normal law of error. They do not conform exactly (except for peak 
flows), however, and there consequently remains the problem of finding the law or general 
function with which they do conform, so that a curve can be drawn after the mean, standard 
deviation and skew coefficient of that curve are established. 

The most logical function to try for a solution of this problem is the Pearson Type III 
distribution, which is very similar to the normal distribution, but may be asymmetrical. 
As a matter of fact, the normal distribution is a Pearson Type III distribution with zero skew. 
While it requires only the mean and standard deviation (height and slope of a cumulative 
frequency curve) to define a normal distribution, it requires the mean, standard deviation 
and skew coefficient (degree of curvature) to define a Pearson Type III distribution. 

The shape of the Pearson Type III curve was tested with observed frequency data by 
combining for each of the 7 selected durations the observed frequencies for all 108 stations 
in terms of their means and standard deviations. Plate 4 shows a comparison of the observed 
combined distributions based on 3,543 station-years of record with the theoretical Pearson 
Type III curves having adopted skew coefficients. The comparison is considered to be quite 
satisfactory. 
| The Pearson Type III curve can be computed rapidly for any given set of annual 
maximum runoff values by use of equations 1 and 2, with the skew coefficient obtained 
from Plate 3 and the Pearson Type III plotting data given on Plate 5. The computation is 
greatly facilitated by use of a l-page table of logarithms, rounded off to 2 or 3 decimal 
places, and an automatic calculator, using the extreme right, not the middle, portion of 
equation 2. A sample calculation of the frequency curve shown on Plate 1 is illustrated on 
Plate 6. A complete set of frequency curves calculated in this manner for a typical stream, 
and a comparison of the calculated curves with the observed data are shown on Plate 7. 

From the foregoing analysis, it can be logically concluded that : 

(1) The average height and slope of a frequency curve of annual maximum runoff 
|for a given duration must be established independently for each location. 

(2) The curvature of such a frequency curve does not vary appreciably from location 
to location, and is a function of duration of runoff. 

(3) The frequency curve is a Pearson Type III curve and can be easily computed from 
“annual maximum volumes for a given duration by use of equations 1 and 2 in conjunction 
with the skew coefficients shown on Plate 3 and Pearson Type III plotting data given on 
| Plate 5. 


| Use of auxiliary data 


While it is believed that use of the above procedure will result in a frequency curve of 
‘runoff that approximates the best that can be obtained from a single set of data, it ordinarily 
eaves much to be desired, and can be improved by consideration of historical information 
-and by one or both of the following means : 

(1) Making use of a long stream-flow record in the vicinity, and pal 

(2) Correlating runoff frequency curves with drainage basin or stream characteristics 
through an entire region. : 

The improvement that can be expected by use of a long stream-flow record nearby is 
‘proportional to the number of additional years of record at the nearby location and to the 
‘correlation that exists between flows at the two locations. Computation of the correlation 
scoefficient is based on concurrent record, as illustrated on Plate 6, and makes use of the 


\following formula : 


32 leq taele Crs Ma) ese Ma)ilis) Bowl wt 
Rela eek aM, (My)? | N= 2 
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Plate 6 
Sample frequency curve computations 
(1) Computation of Statistics 


Q = Max. flow in cfs LogQ (base 10) 


Water (x1) (Xs) 
Year <i 2 
Staal Stam Sta. 1 Sta. 2 
1907 210,000 94,900 9) 4.98 
1908 288,000 102,000 5.46 5.01 
1909 287,000 142,000 5.46 5.15 
1910 330,000 99,000 5:52 5.00 
1911 162,000 87,100 521 4.94 
1912 238,000 103,000 5.38 5.01 
1913 378,000 119,000 5.58 5.08 
1914 347,000 112,000 5.54 5.05 
1915 278,000 96,600 5.44 4.98 
1916 356,000 133,000 5.55 Sol 
1917 152,000 46,000 5.18 4.66 
1918 272,000 115,000 5.43 5.06 
1919 268,000 130,000 5.43 5.11 
1920 404,000 128,000 5.61 5.11 
1921 169,000 48,000 53 4.69 
1922 269,000 81,400 5.43 4.91 
1923 244,000 109,000 5.39 5.04 
1924 314,000 111,000 5.50 5.05 
1925 363,000 116,000 5.56 5.06 
PEI926"% 164,000 __ 52,400 5.21 4.72 
5 20 20 
ux 108.43 99.73 
: ee welll. M 5.422 4.987 _ 
2X? 588.1805 497.6841 
(X)?/N 587.8532 497.3036 
i - diff. } e3273 .3805 
Sa .0172 .0200 
S ne 131 141 
uXiXe 540.9734 
XiDX2/N 540.8862 
> ores 2872 
(2) Adjustment of Statistics 
R2 (.28722 M2’ = 4.939 (From separate study). 
= 1—U — &3573y C3808) | 19/18: Si’ = .131 + (.177—.141) (.80) (.131/.141). 


= .158 (From equation 9). 
My’ = 5.422 + (4.939-4.987) (.80) (.158/.177). 


oe (From eugation 8). 


ine | 42 

Les . | 5.388 (From equation 10). 
St a ti oe equation 2). Pagid —.09 (From separate study). 
ZS — 177 (Eton ere om ae | Total record for Sta. 2 = 52 years. 
S2’ = ,177 (From separate study). | Equivalent record for Sta. 1 adjusted is 
Mi = 5.422 (From equation 1). 20 -+ 32(.64) or 40 years. 


Mz = 4.987 (From equation 1). | 
(3) Calculation of Frequency Curve based on My’, 81’, and gi’ 


Exceedence percentage d (Plate 5) Log Q (Mi’ + dS81’) Q 


| 
l Nl 
0.1 | 2.96 | 5.856 | 718,000 
1.0 2.26 | 5.745 | 556,000 
5.0 1.61 | 5.642 | 438,000 
10.0 {1:27 5.589 | 388,000 
30.0 0.53 5.472 296,000 
50.0 0.01 5.390 | 246,000 
70.0 SN) 5.306 | 202,000 
90.0 =5[29 5.184 | 153,000 
95.0 —1.66 | 5.126 | 134,000 
99.0 —2.40 | 5.009 | 102,000 
99.9 a3) 4.879 | 75,700 


or the equivalent : 


Sat ne [i XY) — (2X LY/N)P ie! 
L [XxX? — (2X)2/N] [VY2 — (LY)2/N] | N— 2 (8) 
in which : 
R =correlation coefficient. 
Xx = summation for N years. 
X = annual maximum logarithm of runoff at one location. 
Mz = mean value of X for the period of concurrent record. 
Y =corresponding annual maximum logarithm at the second location. 
My = mean value of Y for the period of concurrent record. 
N =number of years of concurrent record. 


Adjustment of the mean (M) and standard deviation (S) of logarithms at a given location 
(station 1) to take advantage of a long record at a nearby location (station 2) is made by 
use of the following formulas: 

S41 aa S1 = (s’2 i S2) R Si/S: (9) 
M’, — M, = (M’, — M.) RS, / 8’, (10) 


in which the letters with primes represent the long-period values and those without primes 
represent the short-period values. A sample computation utilizing these formulas is shown 
on Plate 6. The reliability of adjusted statistics is somewhat greater than that of the unadjusted 
statistics. The equivalent record that would yield equally reliable results is approximated by 
adding, to the actual length of record, the additional years of record at the nearby station 
multiplied by the square of the correlation coefficient, as illustrated on Plate 6. 


Correlation of runoff frequency curves with drainage basin characteristics is particularly 
useful for estimating flood frequencies for locations where little or no runoff data are available. 
Since, with the use of Plates 3 and 5, any frequency curve of annual maximum runoff is 
defined by 2 statistics representing the average height (mean logarithm) and average slope 
(standard deviation) of a frequency curve, each of these statistics can very conveniently be 
correlated with drainage basin characteristics. This feature greatly simplifies regional cor- 
relation, and is one of the more important assets of the analytical procedure recommended 
nerein. In regions where variation of these statistics from stream to stream is low, maps 
showing values of each statistic for streams where records are available may suffice for 
selection of the statistics for a stream where no record exists. More often, however, these 
statistics will vary appreciably between adjacent basins and they must be correlated with 
érainage basin features in order to estimate satisfactorily statistics for ungaged streams. 
A study of this type has been made for the Pacific Coast areas of the United States, under 
the technical supervision of the writer, by the Sacramento District of the Corps of Engineers, 
U. S. Army. In this region of rugged mountains and coastal valleys, normal annual flows 
per square mile on some unregulated streams are more than 500 times as great as those on 
other unregulated streams, and slopes of the frequency curves for some of the more unstable 
er erratic streams range as high as 10 times as great as those for the more stable streams. 
Flows on streams in the higher mountains and inland to the north are dominated by snowmelt 
runoff, while streams at lower elevations and to the south and those along the coast are 
relatively free from the influence of snowmelt. Details of the regional study made are too 
numerous to include herein, but a brief discussion of the results is contained in the following 
paragraphs. ; 

The regional frequency studies were made by correlating drainage basin characteristics 
with representative mean logarithms and standard deviations at each station for floop 
volumes ranging from 24 hours to 30 days in duration and for rainfloods and snowmelt 
floods separately. Separate correlation studies were made for peak flows and for 90-day 
and 1-year volumes. Drainage basin characteristics used include basin latitude, basin mean 
elevation, average stream length, basin mean slope, size of drainage area, basin mean annual 
precipitation, number of rainy days per year, and amount of area normally covered by snow 
at the beginning of the snowmelt season. Geology, soils, and vegetation were not considered 
in the correlation analysis because they could not be satisfactorily expressed numerically. 
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Plate 7 


These can be taken into account by studying the residual errors of the analysis on a geographic 
basis. 


Correlation results indicate that about 62 percent of the variance of rainflood mean 
logarithms from station to station in this region is due to differences in drainage basin size, 
about 28 percent is due to differences in basin mean annual precipitation, and about 4 percent 
to differences in elevation. The effects of other factors is indicated to be negligible. The overall 
correlation coefficient is 0.97. However, since there is great variation of flows within the 
region, the standard error of estimate, even with such high correlation, is 0.21, which is a 
logarithm and which represents about 50 percent standard error in flow. This should be 
greatly reduced by considering geology, soil and vegetation differences. 
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Plate 8 
Errors of estimated values 


As Coefficients of Standard Deviation 


—_—_—_—_—_———_—_—_—_—___—__—_—__ 


Level Years Exceedence Frequency 

of of 

Significance] Record Fe 

(P) * (n) 001 .010 .100 .500 -900 .990 999 

| | 
SE a a a a ee en 

-05 5 4.35 3.34 PLAN Mae ie OASYS) 1.05 1.26 1.45 

10 2.08 1.61 1.01 58 68 86 1.02 

15 1.49 1.16 .74 .46 54 70 85 

20 1621) 95 61 39 47 62 74 

30 92 72 48 31 38 51 62 

40 78 62 -40 Pi 33 44 54 

50 68 54 536 yen od. 30 42 52 

70 56 44 29 .20 WS 34 42 

100 45 SO yin eaer | 1 7/ A 20 ae) 36 

35) 5 1.41 1.08 .66 33 38 47 155 

10 716 59 38 wy DT 34 41 

15 57 44 29 18 22 29 35 

20 Ah || 3/ 4 15 19 26 aul 

30 36 28 19 12 16 21 26 

40 30 24 16 11 14 19 23 

50 26 Die Vel epee tA: 10 12 iL9 21 

70 22 18 ne 08 10 14 18 

100 18 14 10 07 09 12 15 

WS 5 = 55) —.47 —=.38 2 66 mes OSmen sled | 

10 —— Ale 4n i 7 —— 9). hy —=,59 HE 

15 135 —=.29 == VY hs —.29 ——.44 == 5, 

20 =S 31 26 19 15 we —.37 —.47 

30 —6 =| 16 ale 19 SS — 56 

40 8 ——19 a ie S116 —— 4 5) 

50 yl ale) —12 | —.10 see, [l4! Ot 2G 

70 eas —,14 —10 | —.08 2 == il5 oe 

100 ==15 —.12 09a 07 10 Sil! —.18 

.95 5 1.45 j—1.26 —~|—1.05 95 2.00 ESO 44.55 

10 = 1102 260 —.68 — 58 j|—1.01 |—1.61 |—2.08 

15 ad —.70 —.54 .46 74 1h 1Go 149 

20 i! 702 ——.4/ 50 Oana — ie 

30 02 — 1 hs ==6iil —.48 7/2 = £9) 

40 a —.44 85} Si] —.40 ——.62 ——18 

50 ny == es () —.24 = 36 = 54 —.68 

70 1 =—.34 25 .20 .29 44 516) 

100 —=.36 == 9) —.21 —,17 4. 36 AS 


* Chance of True Value Being Greater than Sum of Estimated Value and Given Error 


About 69 percent of the regional variation in rainflood standard deviations can be 
explained by differences in geographic latitude, which reflect differences in the number and 
duration of storms occurring in various parts of the region. This is additional evidence that 
standard deviations do vary from location to location and that any regional analysis that 
ignores variations in standard deviation by combining flows of different streams on a per- 
centage-of-normal basis is ignoring a very important factor. Flows naturally vary more on 
a percentage basis on some streams than they do on other more stable streams. 

In the case of snowmelt flows, about 65 percent of the variation from basin to basin of 
mean logarithms is related to the amount of area normally covered by snow at the beginning 
of the snowmelt season, about 20 percent is related to normal annual precipitation and about 
7 percent to latitude, which is an index of normal temperatures and length of the snow 
accumulation season. Other factors tested appeared to have negligible influence. The overall 
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Plate 9 . 
Limit curve calculation 


(Based on Equivalent of 40-year Record) 


Exceedence frequency (%) 0.1 1.0 10 50 90 99 99.9 
Calculated log (from PI. 6) 5.856 5.745 5.589 5.390 5.184 5.009 4.879 


.05 error (from PI. 8) 

in § units .78 62 -40 Pail 33 44 54 
.05 error (log) 123 .098 .063 .043 .052 .070 .085 
.05 limit curve value (log) 5.979 5.843 5.652 5.433 5.236 5.079 4.964 
.OS limit curve value (cfs) 953,000 697,000 449,000 271,000 172,000 120,000 92,000 
.95 error (from Pl. 8) 

in § units 54 .44 3S aaah .40 —.62 —.78 
.95 error (log) .085 .070 .052 .043 —.063 —.098 —.123 
.95 limit curve value (log) Sei 5.675 52597 5.347 SpiVAl 4.911 4.756 
-95 limit curve value (cfs) 590,000 473,000 344,000 222,000 132,000 81,500 57,000 


ANNUAL MAXIMUM MEAN DAILY FLOW IN 1,000 C.F.S. 


Analytical frequency determination 


i; 
correlation coefficient is 0.97 and the standard error of estimate about 0.14, which is a 
logarithm and equivalent to about 35 percent standard error in flow. This error should also 


be considerably reduced by accounting for geographic differences in geology, soils and 
vegetation. 


Standard deviations of snowmelt flows could be related satisfactorily only to the per- 
centage of the drainage basin normally covered by snow at the beginning of the snowmelt — 
season. The correlation coefficient is 0.66. 

Complete details on the regional frequency analysis are contained in three technicai 
bulletins prepared in the Sacramento District of the Corps of Engineers, as follows : 

(1) Analysis of Flood Frequencies by Seasons, 1 October 1954. 

(2) Coordination of Flood Volume Frequency Statistics, 1 July 1955. 

(3) Flood Volume Frequency Statistics for Pacific Coast Streams, 28 March 1956. 

A very limited supply of these technical bulletins is maintained in the Office, Chief 
of Engineers, Washington, D. C. 

Because of the extreme variability of hydrologic factors in the Pacific Coast area of the 
United States, residual errors contained in the regional analysis are large. The same general 
type of analysis applied to regions of more uniformity and particularly to regions where 
standard deviations are lower (where streams are more stable) should yield excellent results. 
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Reliability of computed probabilities 


The reliability of a frequency curve is dependent on the number of years of record and 
on the standard deviation or variability of the runoff logarithms. The mean logarithms of 
samples drawn from a normal population vary in accordance with the « ¢» distribution 
developed by Student, and standard deviations of samples drawn from a normal population 
vary in accordance with the «chi-square» distribution developed by Pearson. From these 
two functions, error-limit curves demonstrating the reliability of frequency determinations 
for any specific degree of probability can be computed. For convenience, a table of probable 
errors and 1-in-20 errors is given on Plate 8. A sample computation of the 1-in-20 error-limit 
curves and a graphical representation of the curves are illustrated on Plate 9. 

From this type of study, it can be demonstrated that on stable rivers such as the Rhine, 
Rhone, Mississippi and Columbia Rivers, a flow or volume having an exceedence frequency 
of only once in 100 years can be estimated with a probable error of 4 percent if 100 years 
of record is available and with a probable error of 12 percent if only 20 years of record is 
available. On more erratic streams such as exist very commonly in the United States, such 
a flood can be estimated with a probable error of about 10 percent if 100 years of record is 
available and with a probable error of about 25 percent if only 20 years of record is available. 
On the most erratic streams, probable errors are much larger than these. It can be concluded 
from these considerations that, even though methods described herein can greatly improve 
determinations of runoff frequencies, the estimates still are not precise unless long records 
are available in the vicinity or unless a region-wide correlation analysis is made. 


Conclusions 


Some of the more significant conclusions drawn from the studies summarized in this 
paper are: 

(1) Probability or frequency determinations of runoff volumes made by graphical means 
and based entirely on recorded data at a single location are often unreliable. 

(2) More reliable frequency determinations of runoff volumes can be made by the 
method described herein, which provides a convenient means of utilizing data recorded 
on other streams within the region. 

(3) By the method described herein, frequency curves of annual maximum volumes for 
4 given duration, and error-limit curves illustrating the reliability of the frequency curves, 
can be rapidly calculated by use of equations 1 and 2 and Plates 3, 5 and 8. 

While it is felt that the method described herein represents substantial improvement 
over other methods commonly used, much room for improvement yet remains, and great 
benefits may be gained from further study. 
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SUR QUELQUES RIVIERES 
D’UNE ABONDANCE SPECIFIQUE ENORME 


par 


Maurice PARDE 


Résumé 


Il y a une quinzaine d’années, on s’était habitué a considérer comme des records d’abon- 
dance moyenne annuelle 40 a 45 lit/sec. par Km? pour des riviéres alpestres et pyrénéennes 
(Gave d’Oloron) drainant de 2000 a 3500 Km?, et méme 6500 (cas exceptionnel) pour le 
Tessin. A l’issue de surfaces plus petites, on avait relevé avec admiration 60 a 70 lit/sec. 
par Km? pour 50 a 100 Km?, et méme pour 187 Km? de l’Arve a Chamonix, enfin plus de 
80 ou méme de 85 lit/sec. par Km? pour 5 a 20 Km? (Emissaire des lacs d’Artouste et de 
Caillouas, Albigna). Ensuite on a trouvé, en Ecosse, 72 lit/sec. par Km? pour 389 Km? 
de la Garry, 88 a 90 pour l’émissaire du Loch Quoich (128 Km?) et sur le cours de l’Isonzo 
(Frioul) 86 lit/sec. par Km? pour 326 Km?, et 70 pour 1357 (a Canale). ; 

Mais tous ces chiffres étaient dépassés de loin par certains modules norvégiens: par 
exemple 188 lit/sec. par Km? pour 83 Km? du Norddalselv, 56,1 pour 3113 Km? de la Rana. 

Depuis lors on a trouvé des chiffres aussi forts ou plus élevés (compte tenu des surfaces) 
en diverses régions semblables 4 la Norvége Sud-occidentale (a des latitudes moyennes), 
avec reliefs condensateurs situés trés prés de mers tiédes d’ow affluent les masses d’air humides 
chassées par des vents 4 composante Ouest. Le texte qui suit détaille divers débits qu’on a 
relevés ou qu’on suppute presque a coup sur pour la région cétiére du Pacifique au Canada, 
et au Sud dans le Washington et |’Orégon septentrional, pour le Chili méridional, pour la 
lisiére Nord occidentale de l’Ile Sud en Nouvelle Zélande. Disons seulement ici qu’au Chili 
le Rio San Pedro débite 124 lit/sec. par Km? pour 3690 Km?, et le Rio Puela, 78 lit/sec. 
par Km? pour 8832 Km. Certains petits bassins de ces régions doivent émettre 200 voire 
220 lit/sec. par Km? pour 50 a 100 Km?. 

Pour les régions tropicales ou intertropicales, on aurait environ 300 lit/sec. par Km? 
a la Réunion pour la riviére des Roches et le Grand Bras (20,5 et 7,6 Km?). 


Il y a vingt ans, j’ai présenté a la Sixiéme Assemblée Générale de l7 ASSOCIATION 
INTERNATIONALE D’HYDROLOGIE scientifique, a Edimbourg, une communication 
sur « les cours d’eau les mieux alimentés du monde » (’). 

Depuis lors, les progrés trés considérables de l’Hydrométrie dans le monde nous ont 
apporté des éléments de rectifications, légéres en généra[. Et surtout ils nous ont révélé des 
débits moyens annuels précédemment inconnus et remarquables par leurs grandeurs. Nous 
indiquerons ci-dessous quelques unes de ces nouveautés, sans vouloir donner a nos énumé- 
rations et a nos explications autant d’ampleur que dans l’article plus haut rappelé. 


1. — Gros débits en Europe non Scandinave * 


Tout d’abord, et ceci nous servira de base comparative nous indiquerons quels débits 
moyens annuels spécifiques peuvent étre considérés comme trés hauts pour l’Europe, en 
dehors de la Norvége. 

On attribuera cette distinction non certes aux modules de la Seine a Paris (7 lit. sec. 
par km? au plus) ou de la Loire 4 Nantes (7,3 ou un peu plus). Bien plus imposants, pour 
de grands bassins, sont les modules spécifiques virtuels (2) du Rhéne a Beaucaire et du P6 
a Ponte Lagoscuro, a savoir respectivement 19 lit. sec. par km? pour 95.000 km2, et 24,3 
pour 70.000. En rapport avec ces chiffres nous citerons ceux, bien plus considérables, qui 
se rapportent a des rivi¢res pyrénéennes et surtout alpestres drainant 1000 a 3000 km2 en 
général: a savoir 40 a 45 lit. sec. par km? pour l’Arve a Genéve, |’Aar 4 Berne, la Limmat 
a Baden, la Reuss a Mellingen, le Gave d’Oloron a Escos, et méme, chose remarquable, 


Mo, Bulletin 22 de Association in-8°, 1937, p. 181-194. 
(*) Nous appelons ainsi les chiffres obtenus apiés adjonctions aux débits réels, mesurés, 
des pertes subies par le fait des irrigations, ou de dérivations diverses. 
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pour plus de 6500 km?, le Tessin a la sortie du Lac Majeur (7) (44,6). On peut ajouter a cette 
liste Inn a la fin de son cours, avec 28 lit. sec. par km? ou un peu plus, pour 26.000 km2, 
encore que toute une partie intraalpine de ce bassin ne soit pas trés arrosée, a cause des 
obstacles opposés par le relief a l’invasion des systemes nuageux. Le Rhin a Bale, pour 
36.000 km? débite 28,5 lit. sec. par km®. Et l’Aar fait un peu mieux a Stilli avec 31,6 litres 
seconde par km? pour 17.625 km2. Si l’on prend au contraire des bassins trés petits, on trouve 
pour 20 a 200 km?, en assez grand nombre, des modules spécifiques de 75 a 60 lit. sec. par 
km?; et méme plus de 80 pour quelques petites surfaces réceptrices, dans les Pyrénées; plus 
de 85 lit. sec. par km? pour le Soussouéou émissaire du Lac d’Artouste (région supérieure 
du Gave d’Ossau) et de 80 pour 6 km? drainés a la sortie du Lac de Gaillonas (bassin de 
la Neste de Louron). 

Pour les Alpes je connaissais déja plus de 85 lit. sec. par km? pour la Liitschine a Grindel- 
wald (44,5 km?) et 82,9 pour l’Albigna (bassin de l’Adda) a Alpe Albigna (20,5 km?). Il 
se peut encore qu’on trouve 75 a 80 et plus pour l’Arveyron (80 km?) émissaire de la Mer 
de Glace, et pour le torrent des Bossons qui draine le glacier de ce nom. Et 68,3 lit. sec. 
par km? pour 205 km? de la Massa, émissaire du glacier d’Aletsch font imposante figure. 
Plus récemment, nous avons eu connaissance de chiffres nettement plus forts, surtout compte 
tenu des surfaces réceptrices: 4 savoir pour l’Isonzo au Nord-Est du Frioul, 86 lit. sec. 
par km? a Log, pour 326 km2, et 70 lit. sec..par km? pour 1.357 km2 a Canale. En dehors 
de ces derniers cas d’abondance réellement extraordinaire pour l’Europe continentale on 
peut compter comme modules trés élevés: 30 lit. sec. par km? pour 20.000 km?, 35 pour 
10.000, 45 pour 1.000 a 2.000, 60 pour 250 4 500, 70 pour 50 a 100, 80 pour 10 a 50 km?. 
Or les belles études du major Mac Clean ont révélé dans les hautes terres d’Ecosse extréme- 
ment arrosées (jusqu’a 3m 50 et plus de précipitations annuelles en certains points) et 
malgré la modération de l’altitude qui ne dépasse guére 1.300 métres, certains débits encore 
plus remarquables que ceux des riviéres alpestres (hormis le cas de |’Isonzo) pour de mémes 
surfaces réceptrices. 

Dans le bassin de la Ness, la Garry, pour 389 km? a débité en 15 ans 71,7 lit. sec. par 
km°, sans doute plus que pour l’Arve 4 Chamonix (187 km?2). Et dans le méme bassin, 
i'émissaire du Loch Quoich pour 128 km? a évacué, de 1929 A 1944 au moins 88,7 lit. sec. 
par km2, et peut-étre plus de 90. Ces exemples nous rappellent que les reliefs dominant de 
orés les mers tiédes, brassées par des courants chauds et d’ot viennent puissamment et souvent 
les vents pluvieux, n’ont pas besoin d’étre hauts pour condenser des précipitations trés fortes, 
et donner lieu a des riviéres surabondantes par leurs modules spécifiques. 


+, — Norvege 


Le cas de la Norvége confirme ce principe de fagon éclatante. Le relief atteint au Sud 
?.)00 a 2.500 métres, et forme une muraille condensatrice souverainement efficace. Les chiffres 
ités dans notre mémoire précédent (p. 8-9) subissent en général une légére réduction en 
appliquant a 40 ans (1900-1940) au lieu de 30 (1900-1930). Mais ils conservent une puissance 
out a fait impressionnante. Le plus riche de ces cours d’eau, celui qui récemment encore 
enait le premier rang dans nos registres 4 savoir le Norddalselv au Sud du Nordfjord débite, 
our 83 km2, 188 lit. sec. par km? (soit l’équivalent de 5 m 90 de précipitations annuelles) 
1u lieu de 208 entre 1900 et 1930. Peut-étre le chiffre tomberait-il 4 180 pour 1900-1950, 
nais nous n’en sommes pas sir. Nous n’avons point trouvé de documents pour le Riselev 
{ui débitait 190 lit. sec. par km? pour 31,6 km? de 1900 a 1930. 

Mais le Blaelv a Fjellhaugtwatn juste a l’est du Hardangerfjord passe de 165 a 170 lit. sec. 
ar km? pour 128 km” ce qui est formidable. Quelques autres bassins de dimensions 
nalogues émettent plus de 100 ou de 120 lit. sec. par km2. Ces faits apparaissent dans une 
arte des modules spécifiques au 1/1.400.000. Les foyers d’émission des débits spécifiques 
normes apparaissent a proximité de la mer, 14 ot la cote est tracée du Nord au Sud, 


les modules arrétés 4 1950 ou a un millésime 


" ivier éennes, ; J 1 
OIRO 9 Cee Raat eh eben globaient point les chiffres faibles de 


Itérieur, sont un peu moindres que ceux qui n’en 
942 a 1950. 
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au-dessous du 62° paralléle. Outre les deux zénes déja mentionnées, les massifs situés au 
Sud du Sognefjord émettent encore jusqu’a 120 lit. sec. par km? et plus. Au nord, on trouve 
un peu plus de 100, seulement entre le 66° et le 67° paralléle, de chaque cété du Rinenfjord. 
Il est possible que les plus sensationnels de ces débits s *expliquent en partie par une 
diminution progressive des glaciers; mais nous doutons que V’alimentation exclusivement 
pluviale et nivale des riviéres en question soit inférieure de plus de 10 ou, a la rigueur, de 
20 % a celle que révélent les chiffres présentés plus-haut. 

Enfin, bien que venant de zones internes protégées contre les vents d’Ouest, et moins 
arrosées que la facade, quelques riviéres drainant d’assez grands bassins, comparables a 
ceux de l’Arve, ou de la Limmat offrent des débits supérieurs aux chiffres alpestres, pour de 
mémes surfaces réceptrices : 

Sira a Flikkeid, 59,4 lit. sec. par km? pour 1.920 km?. 

Rana, a Reinfosshei, 56,1 lit. sec. par km? pour 3.113 km. 

Et l’on note maints chiffres relativement superbes : 60 4 80 ou 85 lit. sec. par km2, pour 
des bassins de 350 a 800 km? et plus (2). 


3. — Céte occidentale du Canada et nord-occidentale des Etats-Unis, du c6té du Pacifique — 


Et recherchant des conditions hydrométéorologiques et morphologique et des situations — 
analogues, a savoir celles de régions montagneuses dressées au-dessus d’Océans tiédes, 
nous avions trouvé des débits annuels trés opulents, 14 ol nous les avions escomptés, dans 
les régions cétiéres de l’état de Washington et de l’Oregon nord-occidental aux Etats-Unis. | 
Les chiffres dont nous disposons s’étendent maintenant jusqu’a 1953, au lieu de 1933 et, 
1934. Ils nous indiquent dans l’ensemble des valeurs un peu moindres que celles dont nous | 
avons fait état (p. 6-7) dans notre précédent article, mais encore trés grosses: en premier | 
lieu, a l’extrémité occidentale des Monts Olympiens, pour le Hoh River a Spruce, 103 lit. sec. . 
par km? pour 538 km?. Ce qui implique croyons-nous, au moins 150 lit. sec. par km2 pour 
certaines parties trés arrosées de ce bassin et représentant 50 a 100 km2: Et un peu plus au | 
Sud-Est, la Quinault, venant des mémes montagnes témoigne d’une abondance encore 
supérieure avec 112 lit. sec. par km? pour 684 km?. Pour de telles surfaces réceptrices aucune 
riviére norvégienne n’oftre une débit égal, il s’en faut méme de beaucoup. 

Puis les riviéres norvégiennes paraissent a peu prés égalées par la Sauk, laquelle a débité 
63,7 lit. sec. par km? pour 1.850 km”. Mais ce cours d’eau ne draine point les hauteurs les’ 
plus proches de |’Océan. II dessert les Mont des Cascades, a l’Est des Monts Olympiens, et. 
donc sur son bassin le potentiel humide est déja affaibli. Plus au Sud la Wilson et la Siletz, 
desservent la chaine cétiére. La premiére débite 83,3 lit. sec. par km? pour 412 km?2, et la’ 
esconde 86,5 pour 523 km?. Débits d’autant plus imposants que, depuis 15 ou 20 ans, les 
précipitations, dans cette z6ne paraissent avoir été moindres que iés valeurs d’une longue. 
période. 

Au-dessous de ces latitudes, vers la Californie, l’abondance pluviale et fluviale diminuent 
peu a peu. Mais au Nord, dans le Canada, vers Vancouver, elles doivent énormément se 
renforcer. Et, de fait nous avons d’abord noté avant 1940, 146 lit. sec. par km? pour la 
Nahmint 4 Vancouver (139 km?) et 172 pour 181 km? de la Stafford sur le continent tout 
prés de I’Ile. Mais voici sans doute mieux: d’octobre 1950 a septembre 1952, 274 km? de 
la Nascall ont débité 177 lit. sec. par km, soit plus de 200, faut-il croire pour les 50 et les’ 
100 km? les plus arrosés. Et nous ne sommes pas du tout sir que ces années aient 
connu des précipitations pléthoriques. Enfin, les parties montagneuses céOtiéres, trés 
déchiquetées par des golfes, des détroits, des fiords, qui s’étendent plus au Nord presque 
vers le 60° degré sont peut-étre parcourues par des riviéres mieux alimentées encore. 


4, — Chili méridional 


Comme nous nous y attendions, les mémes facteurs produisent les mémes effets pour le 


(*) Norges Vassdrags og Elektrisitetsvesen, Hydrografiske Undersdkelser I, Oslo 4 
1947, 21 K 30cm, 221 p. trés abondante illustration. : 
| 
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Chili méridional, région étroite de montagnes et en certains secteurs, de collines, avant-pays 
qui domine de prés |’Océan d’ouw affluent au Sud du 38¢ paralléle, les masses d’air humides 
occidentales et ti¢des, en contraste avec les conditions absolument désertiques qui régnent 
au nord du pays (2). 

Déja nous avions eu confirmation indirecte en constatant, presque avec stupeur, vers 
la latitude de Valdivia, en Argentine au-dela des Andes, et donc a contre vent pluvieux, 
50 lit. sec. par km2, chiffre magnifique pour 12.000 km? du Limay; et 64 pour un affluent 
de celui-ci, le Chimehuin, a l’issue de 1.011 km. Ces valeurs et d’autres analogues avaient 
d’avance éteint ou atténué la surprise que nous aurions pa éprouver en recevant sur diverses 
Tiviéres chiliennes des données précises fournies aimablement par l’7ENDESA (2). 

Déja, avec 124 lit. sec. par km? pour 3.690 km2 (moyenne de 14 ans) le Rio San Pedro 
a Tratun (latitude 39° 40) dans le bassin du Rio Valdivia, bat de beaucoup tous les records 
connus de nous, pour la méme surface réceptrice. A bien réfléchir, sa performance égale 
ou dépasse celle du Rio Petrohué au débouché du Lac de Tous les Saints, a 41° 15 de latitude: 
a savoir 144 lit. sec. par km? en 14 ans, pour 1.984 km®: L’écoulement correspondant est 
de 4.544 millimétres, ce sont des chiffres qui nous auraient paru incroyables, il y a 20 ans, 
pour d’aussi grandes superficies. Songeons que pour un bassin de méme étendue que celui 
de l’Arve a Genéve, le Petrohué roule un débit spécifique trois fois et demi égal a celui de 
la riviére alpestre trés réputée pour son abondance! Enfin, un peu plus au Sud (latitude de 
41°6 pour la station), le Rio Puelo, a Carrera de Basilio débite 78 lit. sec. par km? pour 
8.831 km? (1943-54). C’est plus de deux fois et demi le débit qu’a I’Isére pour 11.800 km2. 

Nous ignorons si, dans le bassin du Puelo, certaines parties, pour 2.000 et 3.500 km2, 
émettent des débits comparables a ceux du Petrohué et du San Pedro. Mais nous soup- 
connons que dans ces derniers domaines, quelques surfaces réceptrices de l’ordre de 50 a 
100 km?, peuvent débiter 180 a 200 lit. sec. par km? sinon plus. Et ce ne sont point des 
chiffres accrus indiment, si l’on considére le bilan moyen annuel précipitations — écoule- 
ments, par la diminution des réserves glaciaires. Ici, les glaciers n’existent point ou ne couvrent 
que des surfaces infimes. En effet nous constatons sur ces riviéres des régimes pluviaux 
ou pluvio-niveaux avec maxima principaux ou uniques légérement retardés par la traversée 
de lacs étendus. Pour ces régions, dans l’espace de 12 a 15 ans, les rétentions souterraines 
ou nivales ne peuvent plus perturber les valeurs essentielles des bilans. 

Or, d’aprés certains indices, le flux pluvieux augmente encore plus au Sud, vers le, 
latitudes de 43 a 46° pour lesquelles l’ile Sud de la Nouvelle Zélande, comme on va le voirs 
est si formidablement arrosée dans sa partie cétiére Sud-Occidentale. I] n’est donc point 
‘nterdit de supposer que certains bassins de 2.000 et de 6.000 km? dans cette z6ne chilienne 
débiteraient plus de 160 et de 100 lit. sec. par km? respectivement, s’ils existaient. Mais au 
‘Sud du 42° degré il n’y a plus pour eux de place, tout au moins pour ceux de plus de 1.500 ou 
de 2.000 km?. Car le continent s’effrite comme au Nord de Vancouver, en iles et presqu’iles 
ci espace est dévoré par les détroits, les golfes, les fiords. Cependant, il en reste assez pour 
que les modules spécifiques de 180 a 200 lit. sec. par km? et plus puissent s’appliquer a des 
surfaces de plusieurs centaines de km?. Mais cela ne se réalise que si les précipitations ont 
‘bien dans ces parages, ou le reliefs condensateurs Nord-Sud, ne manquent point, la puissance 
exorbitante qui ne nous parait pas impossible. 

Nous ignorons si ces débits sont les records du monde de |’abondance fluviale pour les 
surfaces considérées. Car nous ne connaissons point les modules de toutes les riviéres cdtiéres 
occidentales du Canada. Puis il y a la Nouvelle Zélande. 


5. — Nouvelle Zélande 


Nous avions, en effet parié 4 coup sir (pages 10 et 13 de notre précédent article) que 
Vile méridionale de ce Dominion, prodigieusement arrosée sur toute la face nord-occidentale 


1) Le Rio Pulido a Vertedero (28°) débite 0,87 lit/sec. par km? pour 2088 km’. 
(3 Empresa nacional de Electricidad, 920, Ramon Niéto, Santiago. Ces chiffres nous 
ont été envoyés par Messieurs les Ingénieurs en chefs Renato SALAZAR et Renialdo HAR- 


NECKER. 
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de la haute chaine que borde de prés presque partout l’Océan, offrait du méme cété des 
riviéres presque monstrueusement alimentées. Nous n’avons point la confirmation directe de 
cette surabondance. Mais pour le Sud-Est des montagnes, dans l’avant-pays, moyennement 
ou peu arrosé, a contre vent, nous repérons grace a l’extréme obligeance de Mr. W. G. New- 
ham, Président du Soil Conservation and Rivers Control Council, 4 Wellington, des chiffres 
aussi révélateurs que les débits du Limay ou de ses tributaires pour la région transandine, 
4 Est des riviéres chiliennes si pléthoriques. L’émissaire du Lac Wakatipu (latitude de 45°) 
roule 57 lit. sec. par km? pour 2.980 km?2, en un Lieu ow les précipitations annuelles n’atteignent 
déja plus 1 métre. A son débouché encore moins arrosé, vers le 44° degré, le lac Pukaki 
fournit 100 lit. sec. par km? pour 1.354 km2, ce qui est relativement fantastique. Enfin le 
Lac Wanaka a mi-chemin entre le 44° et le 45° degré, envoie dans son exutoire le module 
aussi honorable, vue la surface drainée (2.545 km?) de 83 lit. sec. par km?, 

Or, a 120 kilométres 4 l’Ouest exactement, 4 Milford Sound, la précipitation annuelle 
représente 6 m 43. Et l’excellent hydrologue M. Ellis C. SCHNACKENBERG (7) ne juge 
pas du tout impossible que les chutes soient plus fortes. La chose nous parait trés probable, 
méme si, comme nous le croyons, l’optimum pluvial, aussi prés des cOtes, se situe non pas 
a de grandes altitudes, vers les cimes, mais au-dessous de 2.000 ou méme de 1.500 métres. 
En tous cas, la carte des précipitations annuelles néozélandaises préparée par 
M. C. J. SEELYE (?) montre sur presque toute la longueur de la grande chaine, une bande 
de terrain large de 25 4 30 kilométres, au Sud du 44° paralléle ot les chutes d’eau dépassent 
5 meétres. 

De ce cété, a vrai dire, il n’y a pour ainsi dire point de place pour des bassins fluviaux 


autres qu’étriqués ou lacérés. Et méme une notable partie de l’espace compris entre les plus | 


hautes montagnes et la mer est, encore ici rongée par les fiords. Il ne reste donc que des 
surfaces réceptrices de quelques centaines, voire quelques dizaines de km? pour chaque 


cours d’eau. Cependant, peut-étre 800 ou 1.000 km? aboutissent a la riviére Hollyfiord | 


prés de Milford Sound. Malgré une certaine protection, a l’ouest contre les influences 
pluvieuses, ii ne nous étonnerait point que ce bassin débite quelque 120 a 150 lit. sec. par 
km? sinon plus. Mémes suppositions pour la Haast-River, plus au Nord-Est (plus de 


1.000 km?). Mais sur la méme céte, de petits cours d’eau aménent peut-étre aux fiords, | 


ou directement a l’Océan 200 a 225 lit. sec. par km? ou plus. 


6. — Rivieres tropicaies et intertropicales 


Nous avons pensé autrefois que les cours d’eau les plus riches du monde, en abondance — 
spécifique, étaient ceux que nourrissent certaines pluies intertropicales fameuses comme celles - 
de Tcherrapoundji dans l’Assem (plus de 11 m 50 par an @ la latitude de 25° 3) et celles de 
Waialedle dans Hawai (prés de 12 métres par an, vers le 20° degré). Cependant, les chiffres — 


du Geological Survey, relatifs aux rivi¢res d’Hawai ne nous indiquent nulle part plus de 
120 a 150 lit. sec. par km? pour des bassins compris entre 10 et 20 km?. 2 

A Vissue de surfaces réceptrices infimes, par contre on aurait dans l’ile de Maui des 
débits encore inconnus de nous pour tous autres lieux jusqu’a une date récente; par exemple 
221 lit. sec. par km? pour 1.815 km? (riviére West Waibuanui) et pour la « riviére » Alo 


408 lit. sec. par km?, pour un peu plus de 0,5 km”. Ce débit ,le record du monde de beaucoup | 
a notre connaissance, correspond a 12 m 85 de pluies écoulées, soit 4 environ 14 métres de 
pluies tombées. Mais est-il authentique? Et la signification du module brut correspondant | 


ne risque-t-elle point d’étre faussée par des apports souterrains extérieurs, en une ile ou 
la perméabilité des terrains volcaniques peut se préter a de telles supercheries (°). 


Et nous nous demandons si de semblables phénoménes ne renforcent point frauduleuse- 4 


ment les modules spécifiques prodigieux que nous allons dire, et qui s’appliquent a deux 


) Dans une note dactylographiée non publiée. 
(*) Maps of average rainfall in New-Zealand, New-Zealand Meteorological Service, 
Wellington 1945, 16 cartes en 1 brochure de 20 « 30 cm. 


(*) Ils peuvent affaiblir aussi beaucoup certains écoulements apparents, au détriment - 


de opinion qu’on devrait avoir sur Vabondance spécifique. Puis pour beaucoup de petits 
bassins des iles Hawai, on donne les débits bruts mais point les surfaces. 
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etits cours d’eau de la Réunion, jaugés par les ingénieurs de la Section Hydrologique de 
‘O. R.S. T. O. M. (Office de la Recherche Scientifique et Technique d’Outre Mer) sous 
1 savante et dynamique direction de M. Jean RODIER. 

On aurait donc, en 7 ans, 293 lit. sec. par km? pour 20,5 km? de la Riviére des Roches, 
t 298 pour un affluent, la Riviére du Grand Bras, de 1951 a 1954, A V’issue de 7,6 km2. 
it rien ne nous prouve que la pluviosité des années en question aurait été excessive. On 
urait plut6t des indices du contraire. Cependant, une partie notable des volumes liquides 
nnuels consiste en crues trés fréquentes, souvent démesurées, et qui auraient par exemple 
sulé jusqu’a 750 cm. (pour 20,5 km?) sur la Riviére des Roches. Les débits supérieurs a 
0 ou 70 me. sont la chiffres courants. Or, le module brut est de l’ordre de 6,5 me.; et il 
’y a pas eu de jaugeages complets au-dela de 10 mc. D’ou notre crainte que les extrapolations 
ppliquées pour les gros débits aient exagéré les modules. Mais Monsieur Rodier nous informe 
jue les débits de plusieurs crues ont pi étre évalués en approximations convenables grace 
_des mesures de vitesses superficielles. Par conséquent, la cause d’erreur ici discutée ne 
evrait pas étre retenue. Ou si l’on veut l’inexactitude ne serait pas décisive et son sens 
emeurerait incertain. Quant au risque d’apports souterrains, venant 4 travers les basaltes 
 bassins limitrophes, il ne parait pas se matérialiser, comme c’est le cas sans doute pour 
in cours deau limitrophe, la Riviére des Marsouins. Qui sait méme, d’aprés les étiages, 
celle-ci ne dérobe point certains débits a la Riviére des Roches? Ainsi son module apparent 
2 190 lit. sec. par km? comporte certainement une part de bluff. Bref, il n’est pas du tout 
lapossible que la Riviére des Roches et le Grand Bras débitent bel et bien, en année moyenne 
inelque 300 lit. sec. par km? soit prés de 9 m50 de pluies. Pour celles-ci on devrait prendre 
nviron 10 m 50. Et comme a la station de Grand Bras, il ne tombe guére plus de 6 métres, 
{faudrait admettre 12 métres et plus a certains points des dits bassins qui culminent vers 
‘100 et 1.600 métres. La suite des mesures nous dira si les modules spécifiques monstrueux 
fh question représentent la réalité avec une approximation suffisante (1). 


| 


yenclusion 
| Aux lieux ot il tombe 11 m 50 et plus de précipitations annuelles (et il n’existerait que 
wr hasard des pluviometres exactement aux points les plus arrosés du globe), certains petits 
wars d’eau intertropicaux ou tropicaux, dans l’Assam, puis dans certaines iles du Pacifique 
de l’Océan Indien, et vers le Mont Cameroun en Afrique, débitent peut-étre en année 
yovenne 300 lit. sec. et plus par km?, mais pour des bassins peut-étre point supérieurs a 
+ ou 30 km?2. La-dessus les bases numériques sont, méme en matiére de pluies, dont on 
sduirait les débits, encore bien trop peu nombreuses pour nous permettre des appréciations 
6€zZ précises et motivées. 

' Pour 100 a 8.000 km? a peu prés (limite trés arbitraire) les modules spécifiques les plus 
bhes, bien supérieurs 4 ceux qu’on admettait récemment comme des records, appartiennent 
reertaines bandes étroites, dans le sens méridien, des z6nes tempérées, entre le 39° et le 
Pe degrés de latitude, selon les régions, 14 ot des chaines de montagnes paralléles aux 
‘tes, dominent celles-ci de prés, et ot les mers ou les océans relativement trés ti¢des émettent 
densément les masses d’air humides occidentales vers les dits reliefs ou leurs avant-pays. 
ss secteurs tous caractérisés (la chose est a retenir) par des cétes extrémement découpées, 
-r des fiords et a l’intérieur par des lacs d’origine glaciaire sont, dans l’hémisphére septen- 
sonal, les extrémités nord-occidentales des Etats-Unis, en contact avec l’Océan Pacifique, 
spartir du 43° degré de latitude et plus haut; puis le prolongement canadien adjacent; 
iis la céte occidentale de la Norvége. Malgré nos incertitudes sur les débits roulés par 
‘aintes riviéres canadiennes de la zOéne susdite, nous avons peine a croire qu’ils puissent 
omporter sur les modules réalisés dans les régions correspondantes de ’hémisphére Sud; 


(2) Notons encore, a la Guadeloupe, 152,5 lit/sec. par km? pour 11,8 km? du Grand 
arbet et 174 pour 26 km? de la Riviére des Vieux Habitants. En Nouvelle Calédonie, 
| Riviere Yaté, d’aprés une moyenne de 30 ans aurait roulé 93 lit. sec. par km? écoule- 
‘ent rien moins que méprisable pour 453 km’. 
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a savoir au Chili, plus loin que le 39¢ paralléle, et en Nouvelle Zélande du Sud. En ces lieux 
divers débits dépassent certainement 200 ou 220 lit. sec. par km? pour 100 km?, 140 et 150 
pour 2.000 km?, 75 pour 8.000 km2. Et peut-étre certains chiffres excédent-ils ceux-ci de 
10fa15ey, 

Cependant, la fourniture générale d’humidité marine est dans l’ensemble bien plus 
considérable sur les régions intertropicales non désertiques ni séches, que sur les étendues 
tempérées. Et seuls les phénoménes de tectonique qui ont érigé des reliefs condensateurs 
juste au-dessus et 4 proximité des mers tempérées tié¢des, a l’Ouest des Amériques, de la 
Scandinavie et de certaines iles, ont rendu fatals les records hydrologiques dont nous avons 
montré la splendeur pour le Chili, la Nouvelle-Zélande etc... Mais si l’on compare entre eux 
de vastes pays, par exemple des dizaines de milliers, des centaines de milliers et des millions 
de km?, on voit tomber sur eux bien plus de pluies dans les zones intertropicales, méme 
sans reliefs condensateurs, que sur les pays tempérés. Précipitations accrues, comme de 
juste au-dessus des valeurs annuelles recues aux latitudes moyennes, 1a ou des montagnes 
proches de la mer, contraignent les vapeurs a l’ascension. Aussi pour les grandes superficies, 
les modules spécifiques, des riviéres intertropicales ou tropicales surclassent-ils ceux des 
régions tempérées. 

Tout d’abord 18 a 20 lit. sec. par km? pour les 5,5 millions de km? de l’Amazone sont 
une des merveilles de ce monde. Pas beaucoup moins extraordinaire (1) dans son genre 
parait-étre le cas de l’Irrawady qui pour 400.000 km? a peu prés, offre un débit spécifique 
plus riche (plus de 30 lit. sec. par km?) que celui du Rhin a l’issue de 36.000 km?. Et nous 
soupconnons qu’a Bornéo, a Sumatra, en Nouvelle-Guinée, certains fleuves pour des bassins 
comparables en étendue a ceux de la Garonne et de la Seine peuvent présenter des modules 
spécifiques 2,5 ou 3 fois supérieurs a ceux du RhO6ne: a savoir 50 a 60 lit. sec. par km? 
Mais ces derniéres indications ne sont que des hypothéses. Et nous serions bien embariaaay 
de dire dans quel sens nous estimons qu’elles peuvent étre inexactes (?). 


() Cependant la surabondance pluviale amazonienne est spécialement saisissante 
parce qu’elle s’applique a une région sans relief pour les neuf diziemes de sa superficie. 
Le bassin de |’Irrawady est tres montagneux. 

(*) Quant aux records d’indigence fluviale, ils sont naturellement 0 (mais dans des liowy 
ou par le fait il n’y a plus de riviéres, ce qui supprime le probléme). D’autre part, certains 
lits généralement a sec €prouvent des crues d’ot il résulte des modules, si l’on peut dire 
ainsi, réels, mais trés voisins de zéro. Il est plus intéressant d’opposer aux records étudiés 
dans cet article, les modules misérables de quelques fleuves, pourvus de grands bassins ; 
1,6 ou 1,7 lit/sec. par km? pour 1.370.000 km? du Missouri, 0, 72 pour 99.000 km? du Colorade 
texien a Austin, moins de | pour 3 millions de km? du Nil a son entrée en Egypte, 0,4 pour 
1.071.000 km? du Murray grossi par le Darling, en Australie. 
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CRESTS OF ICY FLOODS 


by 


D. techn. W. LASZLOFFY 
Research Institute for Water Resources, Budapest, Hungary 


In some previous papers of the author (+) it was pointed out that, since in a river system 
‘at the onset of spring thaws the tributaries rise sooner than their recipient, the flood wave 
| arriving from some tributary breaks up, that is to say «rolls up» from above the ice cover on 
_ the main river as far as the discharge of the next more important tributary. The formation of 
| ice jams is therefore most probable in the lower half of that reach; that i is, an icy flood most 
| probably occurs there. 


Conformingly, the development of icy floods depends on conditions partly constant, 
| partly variable in time. The former are geographical, besides the climate, the buildup of 
| the river system and the depth of the channel; thereon depends whether any icy flood of 
| the channel; thereon depends whether any icy flood can occur on some river reach. The latter, 
iin the first place weather conditions and the streamflow depending on it, determine the crest 
( of icy floods, but, in the case of alluvial channels, the state of the river bed also has a share 
iin it. 


| 
| A) Factors of constant character 

On rivers which are fed by tributaries discharging into the parent river near one another, 
« exposed to the same weather conditions as the recipient and of relatively high water supply, 
1c0 dangerous ice jams can develop, because only the ice of short stretches can jam up on 
{ them. The case is especially favourable for rivers with deeply embedded channels. especially 
i tf their winter water supply is low. 


In Fig. 1 are shown the river system and the annual mean discharges of the two principal 
rrivers of Hungary, of the Danube and of the Tisza proceeding from the sources toward 
t the confluence (2). In Fig. 2 the average profiles of their middle reaches are given. 


The Tisza with its very flat slope (S = 0,000 02) freezes up much sonner than the Danube, 
é and its ice cover is much ticker than that of the Danube, but its tributaries of higher water 
s supply discharge into it at distances of 105, 150, 50, 260 and 70 km, and its channel is deeply 
¢ embedded. When the ice cover breaks up no great ice packs jam up—this is also prevented 
: by the meandering of the river—and these cannot obstruct the streamflow which finds ample 
‘clearance between the levees in case of overbank flow. There are no icy floods therefore 
(on the Tisza. 


Into the Danube at 385 km upstream from the confluence of the Drava discharges the 
(mext more important tributary, the Vah, but weather conditions are often so that it is only 
tthe flood wave coming from the Austrian tributaries that breaks up the ice cover reaching 
‘in hard winter as far upstream as Vienna. Moreover, this flood wave has to break loose an 
‘ice cover of a reach of 550 km length. (The Sava, and regularly the Drava too, used to rise 
earlier and clear the river section downstream of ice). If in addition to this the rather flat 
‘profile of the river is considered (Fig. 2) it becomes evident that along the section of 
| Budapest — Drava the greatest floods are caused by ice jams. 


[B) Factors varying in time and the crest stage of icy floods 


The stage to which a flood wave breaking loose the ice cover rises depends on weather 
‘conditions on the one hand, and on the state of the channel, on the other. 
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Fig 1. The Danube ond the Tisza Rivers System, mean ascharges of the two rivers ond of their principal tributaries. 


I. Weather conditions 


1) If spring thaws come from the west, the flood wave from the Upper Danube finds @ 
in front a firm ice cover. The mass of the ice cover breaking free is reduced but little by sheets } 
of ice pushed overbank. i 

a) It happens that spring comes slowly and day warming up alternates with weak night }} 
frosts, or the thaw does not extend to higher altitudes or does not find a substantial snow } 
cover, so that actually there is no flood wave associated with snowmelt. In this case the ice 
cover of the river vanishes on the spot, and only the sudden release of water Stored in the 1 
backed-up channel reaches may cause at the time of breakup slight rises in Stage in some # 
places. This arrives above places where the ice pack serving as point of start of the buildup 
of some section of the ice cover proves resistant. (This phenomenon, the sudden rise in stage & 

! 
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fig.2. Average cross sections from the middle section of the Danube ond Tisza kivers. 


vat the breakup of the ice, without the arrival of a floodwave from above, can much better 
ibe explained by the release of masses of water held in storage in the channel backed up by 
he ke ice than by a sudden change of surface roughness, as is done by P. J. WEMELSFEL- 
‘DER (°). That is, S. KOLUPAILA proved by a series of measurements (4) that the irregular, 
‘ery rough undersurface of the ice cover when it forms, is smoothed as winter progresses, 
and in consequence of this the velocity factor k’ of the Strickler-Manning formula may be 
iby 70% higher than k in the channel with free surface before the ice cover builds up). 

b) If the coming of spring is sudden, the snow cover on the catchment area is deep and 
lie melt extends to high altitudes or is even associated with rain, then the passage of the ice 
iways causes serious flooding, so much the greater, the more vehement and the higher 
in stage is the flood wave. 

c) The situation is aggravated, if after the start of the flood wave, cold weather breaks 
(im, extending on the Carpathian Basin. In such case the flood wave under way is not affected, 
but the resistance of the ice cover is increased. 

2) If spring thaw arrives from the southwest, from the Mediterranean, not only the ice 

below the discharge of the Drava passes rapidly, but even from the downstream end of 
Ithe ice cover above the confluent a section of 50-100 km of ice breaks free, substantially 
\decreasing the flood menace. Then the ice cover is weakened along its full length and breaks 
up simultaneously at several places, for instance at the discharge of smaller tributaries. 
Otherwise the process taking place is the same as in case I. 
But if the water stage on the ice-covered section is medium or higher, possibly under 
lthe effect of a minor flood wave that has previously passed under the ice cover and filled 
up the channel, the flood wave breaking up the ice may attain an extraordinary stage. This 
\s frequently associated with the temperature regression dealt with under c). 
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3) At the buildup of the ice cover there is generally low-flow on the Danube. In such 
case minor flood waves can pass in the channel under the ice cover as well. The water stage 
is then higher than the corresponding open-river stage by the amount due to the added 
friction surface in the closed channel. 


Il. State of the channel 


Of course, the state of the channel substantially affects the passage of the ice. First because 
the ice cover builds up earlier in the degenerated channel and is therefore more consolidated 
than in the regulated, smooth channel, secondly because larger sheets of drift ice from the 
break-up of the ice cover easily lodge on obstacles and jam up the channel. Broadening 
shoals above the edges of islands and the reverse sharp bends of meanders are especially 
dangerous from this point of view. 


ce RY 


The above said are confirmed by data on conditions of passage of the ice cover on the 
Danube section above the discharge of the Drava River observed during the last 40 years. 
During this period there has not been any substantial intervention along the Hungarian © 
Danube section downstream from Budepast. 
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Fig. 3. Woler sfoges, ice conditions ond air temperature during some characteristic winters. 
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For characterizing the ice conditions of the different winters have been plotted: 
a) Linz water stages reflecting the resultant of weather conditions on the Upper Danube 
(Cp. 1), 6) for describing the weather conditions of the lower reach of the river section 
investigated (Cp. 1.c) the pentade averages of the air temperature measured at Baja (because 
of the great thermic inertia of the ice this is sufficient), and c) water stages and ice conditions 
observed at two gauging stations of the reach downstream from Budapest, at Dunafoéldvar 
and Baja. To save space only a few typical examples are presented in Fig. 3. The flood of 
March 1917 gives an example for case 1.a. In the example of 1941 the effect of the temperature 
regression mentioned under 1.c) is visible: the first flood wave of the beginning of January 
passed under the ice, broke it up party but did not take it, and afterwards there was enough 
time for the water to recede. The second flood, at the end of January, filled the channel, the 
third, though lower in stage at Linz than the former, breached the levee at Dunaféldvar 
and flooded 118 000 ha (Cp. 3). The flood catastrophe of 1956 is the so far unprecedented 
coincidence of cases 1.b) and 1.c). 

Dr. W. KRESSER, head of the Hydrographisches Zentralbiiro. Vienna, put at the 
author’s disposal the water stages recorded at Linz of the most disastrous icy floods of the 
last two centuries, of that of 1838 and 1876. On both occasions the case was similar to that 
of 1956, but substantially less unfavourable. Against the relative height of this year’s flood 
wave of 625 cm, in 1876 only 430 cm and in 1838 only 270 cm was the relative height of the 
flood wave that broke the ice cover free. Notwithstanding, the flooded area was in 1838 
(before rectification of the channel and construction of systematic protective works) 
600 000 ha, in 1876 (after completion of the first step of the regulation) 260 000 ha, and in 
1956, 40 000 ha, which well evidences the effectiveness of channel rectification, or what has 
been said on the state of the channel (Cp. II). 


* Ke * 


On the basis of data on 40 years investigated it has been tried to determine the Jaws 
_ of the height of rise of icy flood waves. A correlation has been sought, between the ice masses 
piled up in the ice cover, the peak stage and rate of rise of the flood wave breaking it free, 
further the rate of the possible temperature regression, on the one hand, and the crest stage 
of the icy flood on the other. 

For the computation of the ice masses records of the thickness of the ice cover are not 
suitable; these vary between very wide limits. Therefore the length of the ice cover is, in 
itself, no characteristic yardstick, it cannot be simply regarded as proportional to the ice 
mass piled up. Detailed survey executed before the breakup of the ice does not give a correct 
yicture either. Such were made in Hungary already in the first half of the X1X-th century, 
put it always became manifest that it is impossible to conclude therefrom to the dimensions 
of the ice jams formed in the course of the passage of the ice. Neither can an unequivocal 
relation be established between water stages of the ice-covered reach. Nor is the date of the 
breakup of the ice a characteristic information, because it is not unusual that from some 
upstream section clear water surface is reported 8-10 days earlier than from lower ones, 
where the ice was lodged more firmly for mechanical reasons. 

What has been said was checked by trial—and—error and correlation was sought between 
peak stages of an upper gauging station, which always falls beyond the backup effect of the 
ice cover (Linz) and of some gauges of the Dunaféldvar-Baja section most liable to the for- 
mation of ice jams. Of these the one referring to Dunafoldvar is presented in Fig. 4. 

The right hand side boundary curve of the number of plots gives the upper limit of the 
crest to be expected according to the plots of the gravest icy floods following upon the hardest 
winters of the period investigated. The numerators of the fractions written beside the points 
denote the years of the flood waves, the denominators indicate the number of days in which 
the river has entirely been cleared of ice following upon the crest at Linz. The latter numbers 
in general decrease from right left, indicating that, in the case of favourable weather, when 
the ice disappears earlier, the flood wave crests lower at Dunaféldvar. The boundary zone 
on the /eft side of the plots describes the correlation of water stages free from ice at Linz 
and Dunaféldvar. (The correlation is rather loose, because between the two stations taken 
several tributaries discharge into the Danube, and the correlation is also affected by the 
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channel storage at the time of crest at Linz). This band denotes cases at which the crest at 
Linz is followed in «0 days» by disappearence of the ice at Dunaféldvar. With its aid it 
can be read off by what amount the icy flood crest can be higher than that without ice. 
Thereby the crest stage of the icy flood can be estimated. It is hoped that with the development 
of meteorological forecasts the date of the disappearance of the ice may be estimated more 
precisely, and after the crest taking place at Linz forecasting of the crest of icy flood may 
become possible. 

On the basis of stages recorded at Dunaféldvar, at the time of the crest at Linz, marked 
with crosses in the figure, the line of critical values has been drawn. If stages at Dunafoldvar 


surpass these, the breakup of the ice is sure to occur, that is, in the case of a high flood wave 


at Linz, a dangerous flood is menacing. 

Inclined crosses denote flood waves which did not break the ice free (Cp. alinea 3). 
(At these only years are marked, but it is not indicated after how many days the river will 
be clear of ice). Out of 9 plots at 6 the Dunaféldvar stage, at the time of the crest at Linz, 
was below 400 cm, at the 2 remaining it was below 470 cm, which means that the flood wave 
found a relatively empty channel and could pass under the ice cover. 


* *K OK 


These investigations do not allow yet the forecasting of the crest stages of icy floods. 
No attempt has yet been made to achieve this to the author’s knowledge. From the qualitative 
point of view, however, these investigations may be regarded as a basis for further research. 
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SOME METHODICAL PROBLEMS OF FLOOD FORECASTING 
IN DRAINAGE BASINS OF GREAT EXTENSION 
by 
K. SZESZTAY 


Cand. of Eng. Sc. 
Research Institute for Water Resources, Budapest, Hungary 


At the Research Institute for Water Resources, Budapest, graphs for flood forecasting 


on the Hungarian-Danube were elaborated in 1955. Forecasting on the basis of gauge 


relations can be begun at the time of the crest at Engelhartszell. On the basis of peak stages 
recorded at 7 further «key stations» marked in Fig. 1 forecasts can be gradually corrected 
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Gauges and precipitation gauging stations. . 


From data of 107 characteristic flood waves and enduring low-flow periods selected 


from the years of 1893-1954, gauge relations have been constructed for 30 forecasting- 


relations by graphical correlation. The number of variables introduced varied between 2 
and 6, depending on the distance between the upper and the lower gauge and on the position 
of the tributaries. Fig. 2 gives a representation of the mean errors of the forecasts. 


Between the key stations a number of auxiliary stations were inserted. On the basis 
of local forecasts elaborated for these the longitudinal profile of expected crests can be drawn, 
that is, forecasts can be formulated for any section of the Hungarian-Danube 


The average time of the forecasts prepared at the time of the crest at Engelhartszell | 


is for Danuremete 2-2,5 days, for Mohacs 8-9 days. In case of summer flood waves caused 


by rain from data on precipitations preceeding and producing the flood forecasts may be ~ 


formulated before the crest at Engelhartszell, whereby the time of the forecasts is increased 
by one day on the average. 
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DANUBE RIVER 
from ENGELHARTSZELL t9 MOHACS 


the forecasts 


Mean errors of the forecasts, cm 


Fig. 2 
Mean error of forecasts grows with the increase of discharge between the upper and the 
lower gauging stations and with the time of forecasts. 


asic Data 


Relationships serving for the solution of hydrologic engineering problems can be 
determined mostly by empirical methods based on observation data. 

Fig. 3 shows an example of work sheets prepared for the elaboration of graphs for 
forecasting on the basis of precipitation records. The drainage area at Bratislava of 
131 000 sq. km extension has been broken down to three subareas: Bavarian Danube, Inn 
and areas below the Inn. Precipitation data on the subareas were weighted in a proportion 
-o the mean annual runoff of the subareas, and the daily precipitation index of the drainage 
area was thus computed. The index thus computed was compared to the actual precipitation 
on the area for the three greatest floods (Table 1). The results show that the precipitation 
index computed from data of 14 stations is a suitable tool for practical purposes. 

Elaboration according to Fig. 3 has been executed on 26 flood waves. For designing 
zauge relations hydrographs of each key station were drawn for 107 characteristic flood 
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Fig. 3 
Example of record sheets prepared to the elaboration of graphs for forecasts from precipitation 
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2 : Bia» TABLE 1 
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1954 VII 7-12] 6 | 118 804 156 139 96 50 58 | 2S 133 1,14 
1897 VII 26-31 | 5 | 112 | 780 65 113 209 21 48 54 123 1,10 
1899 IX 8-14 | 7 152 770 146 170 249 47 WD yp SS 182 1,19 


waves. For more detailed investigation of the time of travel, the travel-diagram of the crest 
through the reach Enhelhartszell-Mohacs, was drawn for 62 floods with consideration of 
the data of all gauging stations. 

Detailed representation of the development of the events examined does not servs 
only the quality control of the basic data and the increase of accuracy. These data-sheete 
ere for the hydrologist the «glass-walled experimental channel» where he sees the develop- 
ment of the event from the perspective of several tens of years and several hundred 
kilometers. Study of the sheets visualizes the weight of the factors involved and suggests 
ideas for the selection of parameters and of patterns of the relations. 


Selection of Parameters 


For constructing the gauge relations the first experiments were elaborated (Fig. 4) on the 
basis of hydraulic considerations and data found in literature according to the relationship 


Hy reg f (Au, His, x Q, A H) (1) 


The results showed, that such relations are applicable only for shorter reaches. With the 
increase of the distance between the upper and lower stations the rate of rising and the effect 
of tributary inflow is more and more damped by channel storage. The examination of the 
independent variables of formula (1) showed that the stage H/s indicating channel storage 
is indirectly characteristic already of the rate of rising and of the tributary inflow. The relation 
built up on hydraulic considerations 


His = f (Hu, A H, x Q) (2) 
is supported by observation data (°). 
Experiences of preliminary methodical investigations can be summed up in the following : 


The key problem of constructing gauge relations is the most detailed consideration of the channel 
storage, that is of the water surface formed at the time of the crest at the upstream station. 


All gauge relations serving as a base for forecasts have been drawn according to the 


relation 
H; = f (Hu, His, Hos, .-- His, His) (3) 


Where Hjs, Has ... His are water stages at gauges intermediate between the upper and the 
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Fig. 4 ; 
Five-variable gauge relation with consideration of channel storage, discharge of tributaries 
and rate of rise. Danube, Bratislava-Komarom. 


lower station at the time of the upstream crest. Such indirect consideration of the rate of rise 
and of tributary inflow is a substantial simplification in the elaboration of graphs and in the 
formulation of forecasts. An adequately precise determination of tributary inflow—especially 
relative to long past floodwaves and to foreign areas—would be practically hardly possible. — 
Formula (3) indirectly also expresses the effect of changes in the river bed. 

Relative to the number of intermediate gauging stations indicating channel storage at 
time of the upstream crest a middle way has to be sought between two opposite viewpoints. 
The more gauges are introduced the greater accuracy may be expected. On the other hand,. 
the increase of the number of gauges makes the use and elaboration of the graphs lengthy. 

Results of methodical investigations on the selection of intermediate gauges are presen- | 
ted relative to the Struden-Mohacs gauge relation. 

In Fig. 5 the results of the 3-variable gauge relations according to formula 


H, = f (Hu, His) (4) 


were compared by varying the position of the intermediate gauge His. It can be proved, that | 
in case of a three-variable relation it is expedient to select the gauge characterizing channel 
storage from the middle portion of the reach. Of course tributaries can also affect the most 


suitable location of the intermediate gauge. 
If charinel storage is considered according to the four-variable relation 


Hi = f (Hu, His, His) (5) 
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Fig. 5 
With three-variable gauge relation best results are obtained if the gauge indicating channe 
storage is toward the middle of the reach investigated. Danube, Struden-Mohacs 


with the inclusion of two gauges, the first suggestion might be to select the two intermediate 
gauges which have proved best among the three-variable relations. On the other hand, 
somparisons made similar to Fig. 5 point out distinctly that the two selected gauges should 
not be too near to each other. The comparison of numerous possible alternatives has shown 
that pairs of stations in adequate distance from each other, and symmetrically located, will 
sive the best results. 

By such elaboration the 5, 6, 7 and 8-variable relations, yielding best results, were 
aclected. Results attained by increasing the number of variables are presented in Fig. 6. 
increasing the number of variables, the closeness of the relation increases first rapidly, 
later less and less. The line of maximum deviations shows that the introduction of the 
sixth, and even of the seventh variable is worth the difficulty. With the introduction of the 
sigth variable the deviations have somewhat increased, which may be explained by the fact 
that the longitudinal distribution of the gauges has become asymmetric. 

The detailed accounting of channel storage has made possible the elaboration of fore- 
casting methods on the basis of precipitation data for large drainage areas as well. These 
graphs were elaborated according to the relation 


Hi =f (P, A, ys, H,2¢ Ot His, His) (6) 


where P is the flood precipitation index, (which was read off from the elaboration according 
to Fig. 3), A is the antecedent precipitation index, (computed from the precipitation data 
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Increasing the number of parameters the closeness of correlation is first rapidly later less 
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of the proceeding 21 days) H,s, Has ... His, His are water stages indicating channel storage 
at the beginning of the rainfall. 


The consideration of the duration of rainfall and of the calendar date characteristic 
of the conditions of evaporation, which are on small areas substantial factors of the rainfal. 
runoff relations, as further variables, has not improved substantially the closeness of relationls 
The influence of the duration (intensity) of rainfall is, no doubt, damped by a high degree 
of channel storage. The effect of conditions of evaporation in connection with rainfall 
preceeding and producing the flood is indirectly expressed by channel storage. | 


Construction of the Graphs 


The graphs for solving relations above described were first constructed by the coaxial 
method of graphical correlation. Construction was made very difficult by the very. close 
interrelations among the parameters (the simultaneous stages of adjacent gauges). In case 
of more than two parameters the construction of isometric curves became practically 
impossible, 
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Because of these difficulties the n + 2 variable relation 


Vitali (ZX eae Xan ad Xr) (7) 
was decomposed into n three-variable relations and the relations ' 
YM = f(Z,X1) (8-1) 
¥@} = SAVED (8-2) 
ee = f (Z, Xs) (8-3) 
Y") = f(Z, Xn) (8-4) 


were solved separately. The independent variable Z figuring in all relations is in case of 
gauge relations the upper crest Hy, in the case of precipitation-crest stage relations, the flood 
precipitation index P. Independent variables X; introduced as parameters of the separatep 
graphs are the water stages indicating channel storage Hj; and—in the case of forecasting 
from precipitation—the antecendent precipitation index A. 

From comparisons executed it has become evident that the relation 


Y = f(y, Y@), Y@), ... y@™) (9) 


may be substituted by forming the simple arithmetical mean in each case when the parameters 
Xi, Xe, Xs ... Xn are of approximately equal weight. If the weight of the parameters is 


substantially varying, it is expedient to accept the weighted average 


Pex par ops YO, ee pe) 
me : st (10) 


= Pi + Pa + P3-» Pn 
in which the weights p,, p2, Pp; --- Pn may be determined as the reciprocal values of the mean 


deviations found in the separated three-variable relations. Of course there is no obstacle 
of principle to the determination of the relation according to (9) from observation data 
by new graphical correlation,—preferably by the coaxial method. 

The three variable relations determined according to expressions (8) may be subsequently 
united in a coaxial diagram for visualizing correlations. By such subsequent unification has 
been constructed Fig. 7, which makes possible predicting the crest at Budapest from 
orecipitation data 7-8 days in advance. 

The method of graphical correlation suggested in connection with expressions (8) 
appears applicable also in other hydrological problems if: 

(a) there is close interrelation among the parameters, 

(b) the weight of one variable is outstanding and 

(c) the further variables are approximately of the same weight. 
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SUR LES CRUES SURVENUES EN FRANCE DE 1951 A 1955 


par 


M. PARDE 


Résumé 


La médiocrité sensible de l’Hydraulicité moyenne, de 1953 a 1955 en France. a dt 
plus que compenser les excédents des deux années précédentes. Cela n’a pas empéché les 
cing ans 1951-1955 de connaitre un nombre anormal de grandes crues dans notre pays. 

La Garonne et l’Adour ont éprouvé une crue quasi-grandiose de type océanique pyrénéen 
en février 1952. A Dax sur l’Adour, le niveau atteint n’a été dépassé que par celui d’avril 
1770. Sur la Garonne moyenne et inférieure, qui souvent déborde trés largement, on ne 
connait que trois crues supérieures a celle de février 1952. En janvier 1955, le phénoméne 
n’eut de gravité qu’en aval du confluent avec le Lot, et il fut sensiblement inférieur au précé- 
dent.Mais cette crue, due a plusieurs averses rapprochées en une dizaine de jours, se distingua 
par une extraordinaire durée des trés hautes eaux, événement extrémement rare pour la 
Garonne. 

_ Une crue a moiti¢é contemporaine mais un peu plus précoce de la Seine a causé les plus 
vives alarmes. Une averse de plus vers le 19 ou le 20 l’aurait rendue aussi terrible que 
Vinondation mémorable de janvier 1910. Et la Seine supérieure 4 Bray n’a jamais été plus 
haute de mémoire d’homme. 

La longue tenue des hautes eaux a rendu sur les tributaires la méme intumescence tout 
a fait imposante sur la Sadne inférieure. Et le Rhéne supérieur, |’Isére, etc. s’étant gonflés 
plusieurs fois dans le méme temps, cette crue, a Avignon et a Beaucaire, égala des crues 
méditerranéennes déja sérieuses, fait presque sans précédent. Mais en novembre 1951, 
deux phénoménes méditerranéens, dont l’un accompagna le désastre causé le long du Pé, 
comportérent sur le cours inférieur du Rhéne des cotes imposantes, et méme remarquables 
lors de la deuxiéme poussée, presque égale a la crue de novembre 1935 (mais trés inférieure 
aux records de 1840 et 1856). 

La Dordogne et la Loire inférieure eurent de grandes crues non exceptionnelles en 
décembre 1952. La Sadne déborda trés largement en avril 1952, et chose plus frappante, 
vu la date inhabituelle, en juin 1953 (plus grande crue connue de la Loire). Enfin, l’?Orb a 
Béziers eut en décembre 1953 une crue record. 


Introduction: Fréquence des grandes crues durant ces cing années 


En 1951 et 1952 l’hydraulicité (c’est-a-dire le rapport de l’abondance moyenne fluviale 
au chiffre d’une longue période) a connu des excédents sensibles. De 1953 a 1955 au contraire 
ily a eu déficit, et au total, les modules, ou débits moyens annuels, des 5 ans ont été inférieurs 
ala normale, ce qui contribue a rendre trés déficitaires les écoulements de 14 ans (1942-1955). 
Malgré cela, les 5 derniéres années ont vu un nombre apparemment anormal de trés grandes 
crues: a savoir 8 sur nos principaux fleuves: novembre 1951 (2 fois), décembre 1954, et 
janvier 1955 sur le RhGne (et surtout sur la Sadéne a cette derniére date), février 1952 et 
janvier 1955 sur la Garonne (et sur |’Adour aussi dans le premier cas) décembre 1952 sur la 
Loire, janvier 1955 sur la Seine. Puis pour une riviére assez petite mais trés dangereuse, 
V’Orb, tous les records ont été battus en décembre 1953 sur le cours moyen et inférieurs 
En outre on a pati de crues déja fortes sur la Sa6ne en avril 1952, sur la Loire et le Rhin en 
janvier 1955; puis on a constaté des gonflements de saison chaude sérieux, sur la Sadne, 
l’Isére, le RhOéne supérieur, le Rhin. 

Durant les 10 années précédentes on avait observé dans les bassins du Rhone et de 
la Saéne, une trés forte crue en novembre-décembre 1944, deux autres déja sérieuses au 
milieu de novembre de la méme année et en février 1945; puis en 1941 sur la Loire inférieure 
une inondation comparable a celle de janvier 1955; et sur la Vienne en méme temps que sur 
la Dordogne, de trés grandes crues en décembre 1944; sur la Seine une crue trés inquiétante 
quoique inférieure a celle de 1955, en février 1945, et sur la Meuse, la Meurthe et la Moselle, 
en décembre 1947 une inondation record. Soit, en 10 ans, 7 crues trés grandes contre 9 et 3 
ou 4 sérieuses contre 4 ou 5 pour les 5 années suivantes. Durant cette décennée, la rareté 
des grandes crues avait concordé avec la faiblesse extréme (sauf en 1941 et 1948) des débits 


moyens. 
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Enfin, en 1936-40 en corrélation avec une hydraulicité trés riche, on a observé plusieurs 
crues remarquables: celle de décembre-janvier 1936 sur le Rhéne supérieur et moyen, et 
surtout en 1940, 1°) — en mai une crue record sur le Cher supérieur et moyen, a la méme 
date une trés grande crue de la Garonne moyenne et inférieure qui récidiva en décembre 1940, 
imitée par la Dordogne; 2°) — en septembre 1940 une crue sérieuse ou trés grande sur |’Isére 
moyenne, |’Arly, la Romanche; 3°) — et surtout en octobre de la méme triste année, un 
cataclysme inoui exorbitant, sur les rivi¢res des Pyrénées Orientales. Mais ce fut encore 
un nombre nettement moindre de graves sinistres qu’en 1951-1955. 

On retiendra de ces faits (et l’Hydrologie états-unienne nous fournirait aussi bien, 
ou mieux, des exemples analogues) que la puissance et méme la fréquence des grandes crues, 
aux latitudes tempérées tout au moins, n’est pas en corrélation avec I’hydraulicité annuelle (). 
Tout au moins cette corrélation souffre des exceptions criantes. On voit quelle faute certains 
auteurs commettent, en prenant comme facteurs des crues exceptionnelles, dans leurs for- 
mules, l’abondance des pluies annuelles moyennes. 

Et maintenant nous examinerons quelques caractéres marquants des phénoménes 
survenus en 1951-55. 


A. — Les crues de la Garonne et de l’Adour 


Il se peut que les inondations les plus remarquables de cette série soient non celle de 
l’Orb en décembre 1953, malgré sa supériorité sur toutes ses devanciéres, mais pour des 
raisons trés différentes d’un cas a l’autre, celle (1) de la Garonne et de l’Adour en février 1952, 
celle de la Garonne en janvier 1955. 


1. — La crue trés imposante de février 1952 


La premiére se distingue par les points suivants. Tout d’abord, dans l’ensemble du 
Lannemezan, pour la Save, le Gers, ia Baise etc. il se peut qu’elle ait battu toutes ses 
devanciéres des 182 derniéres années. Cependant aux stations principales les cours moyens 
(Auch, Condom, etc.) on a vu autant ou pire. Mais il est notoire que le phénoméne s’est 
aggravé sans crise d’amont en aval. D’ot le résultat signalé plus haut comme peut-étre 
réalisé. Une évolution analogue, sans aboutir dans le secteur considéré a des niveaux aussi 
graves en comparaison des records, a eu lieu sur le réseau de la haute Garonne: tout spéciale- 
ment entre Toulouse et Verdun ou Malause, et a un degré moindre sur le Tarn. Ce phénoméne 
a eu pour cause le caractére trés persistant, avec paroxysmes, de la pluie pendant deux jours 
de grande averse et en conséquence, une durée tout a fait anormale pour les eaux voisines 
des maxima (par suite d’étales ou de deux pointes successives sans baisses intermédiaires 
sensibles). Ici a fonctionné une des lois les plus importantes qui inféressent la genése des 
crues. 

Plus les gonflements élémentaires (ceux des branches, des éléments, des réseaux) sont 
soutenues vers leurs sommets, avec étales, recrudescences, ou baisse unique anormalement 
longue, plus les intumescences des collecteurs principaux s’aggravent, sans méme que les 
affluents aient éprouvé dans |’ensemble des crues remarquables, car ces évolutions facilitent 
des conjonctions néfastes. En contre-partie souvent aussi les crues élémentaires trés fortes, 


voire extraordinaires, mais a variations trés rapides, foudroyantes, en hausse comme en 


baisse, se manquent aux points de rencontre et ne produisent pas de flots énormes sur les 
principaux collecteurs. 


(*) Sauf bien entendu, quand les débits moyens trés excédentaires d’une année donnée 
ont eu pour cause des grandes crues nombreuses. Ce truisme se trouve parfois réalisé. II 
nous semble le plus a attendre sur maintes rivieres méditerranéennes pour lesquelles les 
grandes crues représentent des fractions trés élevées de |’écoulement total annuel. Par 
exemple les riviéres cévenoles ont eu des modules excessifs en 1907, 4 cause de plusieurs 
crues mémorables d’automne. Il semble encore que les grandes eaux d’aotit et surtout de 
septembre 1900 aient suffi a rendre anormal le module de l’Ardéche pour cette année. 

(*) Sur cet événement cf. PARDE (M.) Sur les inondations en Aquitaine, spécialement 
dans le bassin de la Garonne, a propos de la grande crue de février 1952, Revue Géographique 
hat i leed. et du Sud-Ouest, tome XXIV, 1953, p. 163-257, et tome XXV, 1954, p. 5-38, 

gures. 
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Le premier mécanisme s’est manifesté cette fois avec une netteté trés rare. Son efficacité 
fut d’autant plus grande que la pluie, tout en déversant le plus d’eau sur les versants septen- 
trionaux des Pyrénées tomba avec une puissance encore grande, et inusitée en pareil cas, 
dans le fond aquitain jusqu’au Nord de Toulouse, Auchet Condom. En conséquence, nombre 
de riviérettes habituellement bien plus passives, grossirent beaucoup et renforcérent la crue 
en aval des Pyrénées et jusque vers les confluents du Tarn ou méme du Gers. Bref, la crue 
entre Toulouse et Verdun ou Malause, et tout autant jusqu’a Agen dépassa sensiblement 
les hauteurs qu’on aurait pi prédire d’aprés les maxima constatés a la sortie des Pyrénées, 
ou vers Montauban, et Auch, Condom, etc. A Toulouse avec 4 m 65 et 3.300 mc. elle n’at- 
teignit point la moitié du débit maximum funeste de juin 1875. A Verdun c’était devenu 
une trés grande crue, a cause de la Save et de l’Hers mort. A Lamagistére et 4 Agen, a 
cause d’une parfaite concordance avec l’apport modéré (2.000 me. contre 8.000 en mars 1930) 
du Tarn et de renforts encore imposants de l’Arrats et du Gers, le maximum semble étre le 
quatriéme bien connu avec 10 m 38 et 6.000 a 7.000 mc. contre 11 m 70 et 8.000 a 9.000 mc. 
en juin 1875, 10 m 86 en mars 1930 (crue méditerranéenne venue du Tarn) et 10m 74 en 
avril 1770. En aval du Lot, si le tribut de cette riviére fut faible, celui de la Baise fut trés 
massif bien que déja décroissant. Et la crue ne resta inférieure que de 40 a 50 centimétres 
au plus aux plus grands cataclysmes, qui ont été ceux de mars 1930, d’avril 1770 et de 
juin 1875. ; 


Dans le réseau de |’Adour la crue, fut, comme dans celui de la Garonne, atténuée par 
la rétention nivale, pour les éléments les plus pyrénéens, c’est-a-dire le Gave de Pau et celui 
d’Oloron. Les gonflements de ces riviéres, déja trés sensibles 4 la sortie des montagnes 
S’aggravérent peu a peu dans l’avant-pays. Mais cette transformation affecta surtout 
Adour lui-méme dont le bassin ne comporte qu’une petite partie montagneuse, et la 
Midouze qui ne coule qu’en plaine. A Mont de Marsan, celle-ci atteignit 6m55 — plus haute 
cote connue aprés celle de janvier 1843 (7 m 06). A Dax l’Adour, avec 6 m 52 dépassa sa 
crue de février 1879 (1) (6,24) et débita 1.600 a 1.700 mc. En avril 1770, date d’une crue 
garonnaise mémorable, il avait atteint 6 m 80. 


Dans tous ces cas il s’est agi d’une crue océanique pyrénéenne. Seuls les événements 
de ce genre peuvent causer des intumescences graves sur la haute Garonne, les Gaves et 
Adour. La pluie qui frappe ainsi les Pyrénées et leur avant-pays ne peut le faire que parce 
au’elle tombe de nuages amenés par des vents d’Ouest-Nord-Ouest a Nord-Ouest. 
Contrairement a ce que nous avons d’abord cru ces masses d’air nord-occidentales agissent 
par elles-mémes, et non en repoussant de l’air plus chaud superposé a elles contre les 
Pyrénées et la Montagne Noire (d’ot' crues en méme temps de l’Agout et du Tarn). Elles- 
mémes sont aussi tiédes en plein hiver que les masses d’air poussées par les vents d’Ouest 
@ Sud-Ouest, et qui produisent alors les pluies océaniques classiques, parfois étendues depuis 
le Sud-Ouest du Massif Central, et méme le Lannemezan jusqu’a la Seine, a la Sadne, au 
RhO6ne supérieur, au Rhin, voire au Danube austro-bavarois. Le vent d’Ouest-Nord Ouest 
cu de Nord-Ouest en question lors des crues pyrénéennes n’est donc point !e courant froid 
gui marque la fin des pluies continues. C’est en réalité un vent subtropical trés chaud et 
humide a son origine, et qui s’infléchit sur l’?Océan, une fois parvenu 4 la latitude de la 
France, sans avoir été assez loin vers |’Islande pour se refroidir. 


Il vient donc de Sud-Ouest parce qu’il émane d’un anticyclone fixé a l’Ouest de la 
péninsule ibérique et qui empiéte un peu sur celle-ci. Il est dévié vers le Sud-Est avant d’at- 
teindre Aquitaine, par le foyer d’appel que constitue une vaste zone dépressionnaire ovale, 
avec axe Nord-Ouest - Sud-Est, et qui comprend 1°) en général une dépression cyclonique 
principale avec centre installé 4 l’Ouest de |’Irlande, ou plus au Nord-Ouest; 2°) dans la 
grande poche sud-orientale qui atteint la Sardaigne, I’Illyrie, méme la Sicile, des foyers 
dépressionnaires peu profonds mais trés actifs, au nombre de 1 a 3. 

En mai-juin époque des crues océaniques pyrénéennes les plus violentes a Toulouse et 
sur les Gavyes, l’anticyclone s’étend en surface jusque vers la Bretagne, la dépression est 
moins ample et située plus 4 1’Ouest, avec centre vers notre pays, voire sur le Sud-Est de 


(2) La Garonne avait éprouvé alors une crue quelque peu supérieure a celle de 1952 
4 Toulouse, et inférieure quoique trés grande a partir de Verdun. 


209 


celui-ci. En réalité, la direction des vents pluvieux, de par la conformation des champs 
isobariques en haute altitude, est presque la méme que lors des grandes pluies d’hiver. 

La pluie décisive de février 1952 fut un peu moins abondante au total, et surtout moins 
intense en 15 ou 20 heures que celle de juin 1875. Elle fut cependant trés imposante, et a 
certains points de vue presque grandiose. En trois jours (mais surtout en 48 heures) Adour 
et les Gaves ont recu 130 a 140 mm., la Garonne avant Toulouse 160mm comme en 
juin 1875, et 95 avant Tonneins contre 107 en 1875; le Tarn, 75 contre 125. On releva en 
24 heures 194 puis 142 mm a Laruns (Gave d’Oloron) et 190 a Massat (Salat), en trois ou 
quatre jours, 471 mm a Laruns, 406 4 Massat. Nous ne connaissons pas de chiffres égaux 
en trois ou quatre jours pour des crues océaniques en France. Mais en un jour de juin 1875, 
il était tombé 230 millimétres a Baréges. 


2. — La crue de janvier 1955 


Beaucoup moins puissante, et pas sérieusement nuisible en amont du confluent avec 
le Lot,mais encore dommageable au total fut la crue garonnaise de janvier 1955. Il faut d’abord 
dire que sur la Garonne inférieure, méme des crues de fréquence assez banale comme celle-ci 
(1 tous les 7 ou 8 ans, contre 1 tous les 40 ou 50 ans pour celle de février 1952) sont des 
fléaux, vue l’ampleur des submersions qu’elles causent. Et c’est l'occasion de rappeler qu’il | 
ne faut point apprécier la nocivité des crues en seule considération de leurs caractéres plus 
ou moins exceptionnels. Tout dépend des possibilités de submersion, de la rapidité des 
courants susceptibles d’atteindre les endroits habités et cultivés, et de la densité de habitat 
dans les zones sinistrables. A ce point de vue on se demande parfois pourquoi les hommes 
s’entétent a vivre en grand nombre aussi dangereusement dans certaines vallées, quand | 
ce n’est point pour eux une nécessité vitale, comme dans les plaines-fourmili¢res de l’Asie 
des Moussons. 

Mais les caractére le plus marquant de la crue garonnaise ici étudiée ne fut pas la gravité, 
la hauteur. Ce fut la durée extraordinaire et la lenteur des variations hydrométriques; 
lenteur telle qu’a voir les graphiques de janvier 1955, a Tonneins ou a la Réole, on pourrait 
au premier coup d’ ceil prendre le terrible fleuve aux montées si souvent foudroyantes (plusieurs 
métres en un jour) pour une autre Seine ou Sadne. A Tonneins les eaux restérent au-dessus — 
de 9 métres, niveau de grande crue, inférieur de 32 centimétres seulement a l’apogée de — 
la dite intumescence, (et de 1 m 72 au record de mars 1930) pendant prés de 7 jours au total, | 
et au-dessus de 8 métres pendant 13 jours! 

Mais un examen pas trop superficiel révéle aussit6t les caractéres vrais et les causes © 
du phénoinéne. Il y eut a Tonneins et a la Réole quatre poussées successives trés visibles — 
d’emblée a Agen ou elles n’avaient pas eu la possibilité de s’aplatir, faute de chemin parcouru | 
et de débordement (seule la 4™°* pulsation amena le franchissement ‘des rives entre le Tarn — 
et le Lot). Il y eut donc dans l’espace de 11 ou 12 jours, quatre cures élémentaires dont — 
lune au moins avec deux phases coup sur coup. 

Seule la derniére fut sensible sur la haute Garonne (le 23 4 Toulouse) et la premiére 
n’affecte pas méme les riviéres du Lannemezan. Sous ces réserves, les crises en question 
furent toutes trés extensives, mais sans violence. Seul le Lot dépassa sans doute quelque peu 
ja moitié des records, avec 2.100 mc. a Cahors contre 4.000 en mars 1783. Et chacun de 
ces événements avait pour origine une averse trés modérée, mais le ruissellement de celle-ci- 
bénéficiait de la saturation extréme produite par les précipitations antérieures. D’ou sans — 
doute de trés gros coefficients d’écoulement. En outre, chaque phase était si proche de la 
précédente que les eaux, sur la Garonne inférieure, avaient a peine baissé de quelques 
dizaines de centimétres entre deux épisodes lorsqu’arrivait l’avant-garde du flot suivant. 
D’ou la durée extraordinaire, presque incroyable pour la Garonne, du phénoméne, si on | 
le considére dans son ensemble comme une seule intumescence. | 

On peut admettre pour les débits maxima 5.200 a 5.700 mc. a Tonncins contre 7.000 a. 
8.000 en mars 1930, et seulement 4.000 mc. a Agen contre 8.000 a 9.000 en juin 1875, et | 
moins de 2.000 4 Toulouse contre 7.000 a 7.500. 


| 
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Juin Mars Février Janvier 


1875 1930 1952 1955 
Toulouse 8,32 1,00 4,65 3,15 
Verdun 7,30 trés faible 6,56 ‘ae 
Montauban 6,90 11,49 4,45 5,14 
Agen 11,70 10,86 10,38 8,34 
Cahors 3,00 8,86 LW 6,45 
Tonneins 10,95 OM 10,26 9332 
La Réole 10,96 ARS 10,82 10,05 


8B. — La grande crue de janvier 1955 sur la Seine 


Pour la puissance relative et l’étiquette de fréquence (1) on peut presque comparer la 
crue de janvier 1955 sur la Seine, a l’inondation de février 1952 sur la Garonne. Et le flot 
séquanien en question l’emporta de beaucoup en gravité relative (?) sur le gonflement presque 
-ontemporain quoique plus tardif pour son apogée de la Garonne. En outre, par les crues 
les principaux éléments, peu avant les points de convergence entre eux et le fleuve a partir 
je Montereau, la crue séquanienne de 1955 dépassa nettement les fureurs garonnaises de 
1952. Car en cette derniére circonstance les riviéres du Lannemezan seules eurent des poussées 
jui rivalisérent avec leurs records et peut-étre les dépassérent. En janvier 1955 la Seine 
supérieure a Bray |’emporta de 1 centimétre sur le déluge fameux de janvier 1910, avec un 
stale bien plus long (au moins 60 heures) que 45 ans plus tét. La Marne resta a 12 centi- 
nétres du niveau fameux de 1910 a St. Dizier. L’écart négatif fut de 8 centimétres a Chalifert 
cours inférieur) mais a Damery vers Epernay, 1955 a pris un avantage de 3 centimetres, 
sans égaler, toutefois, en ce point le flot remarquable (*) de novembre 1924. Et sur ces deux 
‘ivieres, la crue de 1955 fut nettement supérieure 4 celles déja trés graves de décembre 1923- 
anvier 1924 et de novembre-décembre 1944. Mais a Sens l’Yonne affiuent qui présente les 
stus gros débits maxima (1100 a 1200 me. contre 850 pour la Marne, 600 a 700 pour la haute 
seine) resta a 21 centimétres au-dessous du niveau de 1923, a 72 centimétres au-dessous (4) 
tu record de janvier 1910. Sur la Seine supérieure et la Marne, les maxima de janvier 1955 
“aggravérent en valeur relative de l’amont vers |’aval; pas au-dela de Damery cependant 
ur la Marne, le Grand-Morin ayant peu donné. Cette évolution a eu pour cause la répé- 
ition d’au moins quatre averses, entre le 10 et 17 janvier. Aucune de ces pluies ne fut 
nagistrale, comparable en durée, comme en intensité de 1 a 3 jours aux averses mémorables 
te janvier 1910, septembre 1866 et aodit 1875. (81 mm a l’amont de Paris en 60 a 72 heures). 
viais leur répétition a brefs intervalles engendra deux ou trois combinaisons successives 
mitre crues ¢ des sous-affluents courts, et crues antérieurement formées t— 1! ou f¢— 2, 
enues de l’amont: additions d’autant plus efficaces que les eaux de chaque riviére apres 
haque maximum restaient longtemps trés hautes, soit 4 cause de baisses lentes, soit a cause 
ie recrudescences. Des phénoménes analogues s’étaient produits en décembre 1923, 
anvier 1924 (plusieurs averses en 6 ou 7 jours avec fontes de neiges au début). On voit une 
sis de plus en action le principe de crues d’autant plus massives sur les collecteurs principaux, 
‘ue les tributaires ont eu des hauts niveaux plus durables, donc que la pluie a été plus longue 
92 a comporté plus de paroxysmes. 

Un rien, 4 savoir une derniére averse modérée (25 mm) mais générale et en tout cas 
ensible sur 1’Yonne, le Loing, le Grand Morin entre le 18 ou le 19 et le 20 ou le 21, aurait 
ransformé l’inondation de la Seine en catastrophe comparable a celle de 1910. Ce rien n’eut 
as lieu. Mais il tombe sous le sens que des accidents de ce genre ou bien pires sont toujours 
Ossibles en pareilles circonstances. Lors de celle-ci, aux dates critiques, deux pluies océaniques 
ncore se produisirent, mais leur centre de gravité s’était déplacé vers le Sud entre la Loire 


(2) Cependant, la probabilité de cette crue a Paris ne dépasse peut-Ctre point 1 en 35 ans 
ontre 1 en 40 a 50 pour les maxima de la Garonne moyenne et inférieure en février 1952. 


2) Par rapport aux plus grandes crues précédentes. : eee 
{3} 4m G3 coritre 4 14 66 = janvier 1955. La crue de février mars 1784 aurait été bien 


lus forte (5 m 90 a Chalifert contre 5,26 en 1910) mais son maximum a pu étre surélévé 


ar des embacles de glaces. — « « 
(4) Les barrages réservoirs du Morvan ont tout au plus abaissé de 15 a 20 centimetres 


> niveau maximum a Sens. 
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et les Pyrénées. Donc au rebours des événements de 1910 l’Yonne était en pleine baisse et 
déja trés amoindrie lorsque survint 4 Montereau le flot principal de la Haute-Seine. Et a / 
10 kilometres en aval, le Loing n’apporta qu’un maigre renfort et on ne vit point une § 
nouvelle crue du Grand-Morin tomber sur le maximum venu de Damery. Bref, le maximum * 
dans la capitale correspondit (avec faibles suppléments) a 3 m 39 (débit croissant presque | 
maximum) de la Haute-Seine, 4 2m 80 ou 2m75 de l’Yonne, a 4m 90 ou 4m 95 (débit 
croissant encore assez éloigné du maximum) de la Marne, contre respectivement 3,42, 3,50 
et 5,26 en janvier 1910. Voici pourquoi on eut seulement 6 m 94 au Pont de la Tournelle, 

7m 12 au Pont d’Austerlitz. | 


Janvier Décembre 1923 Février Janvier 
1910 Janvier 1924 1945 1955 
Montereau 4,92 et 5,28 4551 Asli 4,42 
Melun 5,90 et 6,40 5,45 5,344 5,34 
Paris-Austerlitz 8,62 7,18 6,85 elez 
Mantes 8,13 Testi 7,82 7,50 


De remarquables jaugeages montrent que le débit maximum, 4a Paris, fut de 2.050 a | 
2.150 mc. Les combinaisons réalisées en 1924 nous font admettre pour cette crue, qui fut ' 
un peu plus haute, un flot a peu prés identique. En janvier 1910, le maximum dut étre com- | 
pris entre 2.300 et 2.500 me. II est certain que de nos jours, il engendrerait a Paris des cotes f 
inférieures de 40 a 70 centimetres a celles qui furent alors enregistrées, a cause de travaux 
effectués depuis lors dans la capitale. Nous admettons a titre provisoire que |’abaissement 
serait de 0 m 50 et donc la cote de 8m 12, contre 7 m 12 en 1955. 

En 1910, il n’y avait eu que deux averses au lieu de quatre. Mais la premiére avait été 
relativement formidable, d’oti le record de l’Yonne a Sens. Et la seconde, inférieure de plus | 
de moitié a la premiére, était malheureusement survenue juste en temps voulu pour superposer | 
trés exactement un deuxiéme flot de l’Yonne, du Loing, du Grand Morin aux premiers 
flots concordants (comme d’habitude), et retardés par les distances, de la haute-Marne et 
de la haute-Seine. 

Le fait d’averses successives pas trop puissantes en janvier 1955 (de méme qu’en 
décembre 1923) semble avoir eu les causes suivantes. Selon le mécanisme constaté pour toutes 
les pluies océaniques classiques d’inondation en France, on trouve, lors de chaque épisode 
une dépression au Nord de la France, un anticyclone sur la péninsule ibérique. Mais 
Vanticyclone fut plus méridional et surtout moins puissant que lors des averses les plus | 
drues. Puis, au début, les dépressions furent plus septentrionales que dans les mémes cas; 
mais ce fut le contraire par la suite. En fin de série les centres passérent trop au Sud (sur 
Angleterre méridionale et la Manche) pour que J’arrosage fit trés grave sur la Seine. Car 
les expériences précédentes ont montré que le gros du corps pluvieux~s’avance assez loin 
au Sud du foyer isobarique. Et c’est sur la Dordogne et la Garonne qu’il y eut alors le plus 
d’effets (ceux que l’on a vus précédemment). 

En outre, il est probable que, lors des averses magistrales, la situation atmosphérique 
responsable reste bloquée pendant 2 ou 3 jours, ce qui fait s’acharner la pluie. Cette fois‘ 
chaque phase fut tres bréve, les perturbations se déplacant trés vite vers l’Est. 


C) — Les crues du Rhone 


1. — La grande crue océanique de janvier 1955 


Au rebours de la crue garonnaise de janvier 1955 laquelle a été, pour son corps principal, 
postérieure de quelques jours a celle de la Seine, le gonflement de la Saéne et du Rhone 
a correspondu presque exactement par ses épisodes élémentaires 4 celui du fleuve parisien. — 


* Niveaux exhaussés par des décombres de ponts. 
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Il a donc eu les mémes causes pluviales 4 savoir, aux mémes dates quatre averses rapprochées, 
dont certaines a deux paroxysmes, averses bréves dans l’ensemble. Et aucune d’entre elles 
ne peut se comparer en puissance aux pluies remarquables qui ont causé les trés grandes 
crues classiques (plus de 3.700 mc) assez nombreuses du Rhéne a Lyon (janvier 1899, 1910, 
février 1928, novembre 1944, décembre 1918) toujours accompagnées par des intumescences 
de la Seine ou tout au moins par les amorces de tels phénoménes. 

Or, sur le réseau du Rhéne supérieur comme sur celui de la Garonne, qui possédent 
un pouvoir d’évacuation rapide, les ruissellements dus aux pluies successives méme rap- 
prochées, ne se combinent guére ou pas entre eux (4) comme ce peut étre le cas pour les 
gonfiements de l’Yonne et du Loing rejoignant des crues antérieures de quelques jours par 
leur origine, sur la haute Seine ei la haute Marne. Les pluies successives sur le haut Rhone 
et la Garonne produisent donc autant d’ondes qui se poursuivent sans se prendre en écharpe. 
Simplement, chaque flot bénéficiant d’une saturation préalable accentuée, puis de débits 
initiaux élevés est plus puissant que ce ne serait le cas si l’averse responsable avait été seule, 
ou la premiére en date. Le maximum du fleuve 4 Lyon en janvier 1955 a donc été supérieur 
a ce qu’on aurait pu attendre de chaque averse considérée isolément, mais, faute d’intensité 
pluviale grande et durable, trés inférieur 4 ceux des crues trés notables rappelées plus haut: 
on eut seulement 4 m 56 et environ 3.000 mc. contre 5m 50 4a 6m 25 (3.700 a 4.400 mc.). 

Il n’en fut pas de méme pour la Sa6ne. Les maxima élémentaires ont certes été relative- 
ment modérés sur le réseau supérieur de cette riviére et sur celui du Doubs. Mais grace a 
leur répétition, et 4 la longue durée consécutive des hautes eaux, puis a la lenteur des baisses 
a leur début, des combinaisons bien plus efficaces qu’aux cas de crues élémentaires uniques 
ont aggravé le phénoméne d’amont en aval comme cela se faisait en méme temps sur la 
Marne supérieure et moyenne et sur la haute Seine. Et peut-étre en partie grace 4 une nouvelle 
pluie un peu moins insignifiante que sur la Seine le 21 et le 22, cette aggravation s’est 
maintenue au lieu d’étre remplacée comme pour la plupart des crues océaniques de la SaGne, 
par un certain aplatissement entre Verdun (confiuent de la Sadne et du Doubs) et Trévoux 
puis Lyon. La crue fut donc la deuxiéme bien connue a Auxonne. Elle fui sur le Doubs 
inférieur bien plus menacgante qu’a Besancon. Elle dépassa méme la hauteur record de 
janvier 1910 a Navilly (6 m 87 contre 6 m 70). Elle dut par son débit égaler presque a Verdun 
le flot extraordinaire d’octobre novembre 1940 (et elle le dépassa en hauteur, sans doute par 
suite de conditions modifiées d’écoulement). En aval elle a manifesté un avantage croissant 
sur toutes les grandes crues océaniques des 244 derniéres années (aprés février et décembre 
1711). Elle a dG débiter plus de 3.200 mc. 4 Verdun, et de 2.800 ou de 3.000 mc. a Lyon. 
Mais a partir des confluents avec la Grosne, et la Seille, donc de MAcon, elle devint trés 
inférieure au cataclysme de 1840 (4.000 a 4.300 mc.) peut-étre millénaire ou semi-millénaire 
et di a un concours presque invraisemblable de facteurs (2 averses méditerranéennes puis- 
santes tombant du 2 au 4 novembre sur |’onde précédente, venue d’amont et formée a la 
fn d’octobre. 


Oct. Nov. Mai | Déc. 1882 | Janvier Janvier 
1840 1856 | janv. 1883 1910 1955 
| 

ek ES le ee ee Pet 
Auxonne 5,00 4,13 4,68 4,78 4,90 
Besancon 7,50 (?) Ue (CO) 8,85 Ori 7,45 
Verdun 8,10 | 7,79 7,97 8,21 | 8,44 
Chalon Tes AME Wt PG SSTE UCI 53 6.600 wala Gs85 
Macon 8,05 6,83 6,52 6,46 | 6,96 
Trevoux 8,50 6,42 | 6,01 5,87 6,52 


Au confluent avec la Saéne, le retard du maximum rhodanien puis la lente baisse consé- 
cutive ont permis non la concordance exacte des deux maxima, mals des superpositions 
plus facheuses que de coutume; d’ot une trés grande crue du Rhone moyen. Les maxima 


() Sauf sur un point. Si lors d’un épisode donné les crues du Rhone jurassien se 
combinent avec celles de l’Ain, les trés grandes crues venues de Seyssel s attardent en chemin 
sur de vastes champs d’inondation et manquent la crue, contemporaine a Lorigine, de 
V’Ain, mais peuvent rejoindre une crue ultérieure de la riviere. 
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répétés et la décroissance trés lente de |’Isere ont aussi permis a cet affluent de renforcer 
notablement le maximum venu de la Mulatiére et de Vienne. Déja des facteurs assez analogues 
ayaient joué, avec une efficacité un peu moindre, lors de la deuxiéme crue de novembre 1944, 
d’ailleurs bien plus forte sur le Rhéne supérieur a Lyon et sensiblement moindre sur la 
Sadne. ; 

Sur le cours inférieur vers Avignon et Beaucaire la crue de janvier 1955, sans avoir 
recu de renfort serieux au sud de Valence, a pris l’avantage sur toutes ses rivales océaniques, 
méme favorisées comme elle par certaines caractéristiques. La trés longue durée de ses 
tres hautes eaux l’a empéchée de s’aplatir en chemin. Et 4 Avignon et a Beaucaire, cela 
lui a permis encore mieux qu’aux phénoménes de janvier 1936 et novembre 1944, de rivaliser 
non avec les crues méditerranéennes, les plus fortes, (plus de 7 métres aux deux stations) 
mais avec des flots méditerranéens déja imposants. 


Records | Décembre | Février Janvier | Novembre| Janvier 
1918 1928 1936 1944 1955 
i 
Lyon - 6240) #5390 6,10 4,32 6,02 4,56 
Pont Morandé mai 1856 

Vienne Wes 6,50 6,78 6,25 6,55 6,50 
Valence 7,00 S58 5,66 S3h7/ STs) 5,70 
Le Pouzin ie20u 5,60 SiS 5,48 6,10 ° 5,95 
Avignon 8,30 5,20 5,66 6,10 6,40 ° 6,44 
Beaucaire Sion 5,10 5,76 6,36 6,25 6,55 


Le plus souvent les trés grandes crues océaniques ne dépassent point 5m 50 a Avignon 
et a Beaucaire. 


2. — Crue méditerranéenne générale de décembre 1954 


La crue des 9-11 décembre 1954 n’a point été, par ses maxima, trés différente a Avignon 
et a Beaucaire, et elle s’est manifestée nettement sur le haut Rh6ne et encore plus sur la 
Sa6ne et sur le Rhéne moyen, tout en restant sensiblement inférieure jusqu’a Valence au 
flot du mois suivant. Mais elle fut essentiellement, quoique peut-étre pas exclusivement, et 
certainement pas outranciérement, méditerranéenne. Elle a comporté des crues significatives 
des riviéres sensibles aux vents pluvieux du midi: maxima modérés sur le Drac, l’Ardéche, 
la Durance, plus imposants quoique non exceptionnels sur la Dréme, la Gére, et tous les 
cours d’eau de Bas Dauphiné; donc sur |’Isére inférieure. 

La situation atmosphérique responsable avait offert le 8 au soir et le 9 au matin une 
dépression ovale allongée du Nord au Sud, entre la Grande Bretagne et la Méditerranée 
occidentale, un anticyclone oriental, sur l’Italie et les Balkans, donc un gradient Sud-Est, 
Nord-Ouest, un vent tempétueux de Sud-Sud-Est a Sud, avec orages, sur le bassin rhodanien. 
Il s’agissait done nettement d’une pluie méditerranéenne, mais celle-ci s’étendit jusqu’au 
Nord du Bassin de la Sa6ne, au Jura et aux Préalpes. 

Elle fut, par conséquent, méditerranéenne générale, événement plus fréquent que 
beaucoup ne le pensent. D’autre part, son invasion vers le Nord et le Nord-Est eut lieu aux 
dépens de sa puissance sur les affluents les plus typiquement méditerranéens, Ardéche, 
Gardon, Durance. Les exemples du passé montrent que cette heureuse compensation se 
réalise souvent de fagon moins heureuse. 

Nous avons vu qu’a Avignon et a Beaucaire, cette crue bien que menacante n’avait 
point égalé ses devanciéres notables, plus exclusivement méditerranéennes, avec foyers 
pluvieux trés au-dessous du bas Dauphiné (c’est de beaucoup le cas le plus fréquent) ou 
générales, mais avec maximum de violence pluviale encore au Sud de Valence. Par contre, 
a partir du Pouzin (aprés les confluents de l’Erieux et de la Dréme) elle fut a peine inférieure 
aux plus grand flot océanique, connu, celui de janvier 1955 (5.900 contre 6.300 mc.). 


* Cotes qu’on aurait eues sans la rupture des digues. 
° Cotes accrues par les décombres des ponts. 
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Et son caractére le plus original, peut-étre, fut l’extréme rapidité de sa croissance en 
ce lieu, et déja 4 Valence, par suite du réle prépondérant dans sa genése des pluies qui 
s’étaient abattues sur le bas-Dauphiné et dans les secteurs limitrophes sur la rive droite. 
En 15 heures (de 6h a 21 h, le 9) au Pouzin, le débit passa de 2.050 a 5.600 mc. Cependant 
le 8 octobre 1907 des pluies incomparablement plus diluviennes spécialement sur la partie 
la plus étroite du rebord oriental du Massif Central, sur le Doux, l’Erieux, l’?Ouvéze de 
Privas, |’Ardéche, etc. avaient produit des maxima moins forts A ’amont de Pont-St. Esprit, 
faute de cotes initiales élevées, mais des montées encore bien plus foudroyantes et stupéfiantes 
pour un aussi grand fleuve. A partir du confluent avec l’Ardéche, la premiere crue d’octobre 
1907 avait en outre présenté des maxima nettement supérieurs a ceux de décembre 1954. 
Cette derniére crue, pas désastreuse tous comptes faits porte en soi, cependant une évidente 
menace. Les maxima déja trés inquiétants réalisés a partir du confluent avec la Dréme ont 
eu pour cause une pluie trés bréve (12 a 15 heures pour la phase trés ruisselante) et, qui, 
cela tombe sous le sens, pouvait durer deux ou trois fois plus longtemps avec la méme inten- 
sité et une extension un peu plus vaste a l’Est comme au Sud. II s’ensuiverait fatalement la 
prolongation pendant 15 ou 20 heures au moins, de la croissance observée au Pouzin, et 
en ce lieu un maximum égal ou supérieur a ceux de novembre 1840 ou de mai 1856. 


3. — Grandes crues méditerranéennes de novembre 1951 


Les crues méditerranéennes de novembre 1951, surtout la seconde, ont été aussi remar- 
quables sur le cours inférieur, de Pont St. Esprit 4 la mer que celle de la Sa6ne a partir de 
Verdun en janvier 1955. Cependant leurs débits sont restés trés inférieurs a4 ceux de 
novembre 1840 et mai 1856 a Avignon et a Beaucaire, comme partout a l’amont. Et la 
seconde n’a pas tout a fait égalé en ces deux villes, l’inondation de novembre 1935, la plus 
yrande connue a partir du confluent avec la Durance depuis 1856. Elle l’emporte, 4 Avignon 
sur les flots d’octobre et novembre 1886, marqués par des interventions massives de la 
Durance. Et a Beaucaire les maxima de 1886, 1935 et 1951 s’équivalent a peu prés. 


Octobre | Novembre | Novembre |} Décembre | Premiére crue | Deuxiéme crue 
1886 1886 1935 1954 novembre 1951 | novembre 1951 
| 
7yon 1,42 4,52 3,85 3,78 | 2,13 le 13 95 
Vienne 2,00( ?) Sill 5570 5,26 faible | 4,98 
Valence 4,42 Spi 5325 4,80 3,18 le 11 | 4,75 le 20 
2 Pouzin 4,90 5,84 5,96 5,66 4,48 le 11 5,70 le 20 
Avignon 6,41 6,55 UW 6,20 | 6,84 le 12 | 7,27 le 22 
Beaucaire 7,48 tiete 7255 7,68 OSD en 55) 7,64 


Comme dans la plupart des cas, lors des grandes crues méditerranéennes du Rhone, 
ie PS monte, sous le coup peut-on dire des mémes averses. Mais comme la corrélation n’est 
as rigoureuse, la premiére poussée du Pé qui fut un désastre et semble sans égale bien connue 
& partir du confluent avec la Trebbia a correspondu au gonflement le moins fort du Rhéne; 
et lors de la deuxiéme crue, la plus majestueuse de celui-ci, le P6 n’a subi qu’une recrudescence 
pas excessive. 

On doit encore remarquer que la premiére inondation rhodanienne fut, sans étre absente 
vers le Nord, la moins extensive des deux. Elle ne devint vraiment une tres grande crue 
qu’a partir du confluent avec l’Ardéche; le second flot fut trés considérable dés le confluent 
avec la Dréme, au Pouzin. Et méme il s’accompagna dune crue presque aussi forte que celle 
de décembre 1954 sur la Sa6ne, et d’une poussée bénigne mais nette (2 m 85 soit 1.700 a 
1.800 mc.) du RhGéne supérieur 4 Lyon. Ce fut donc, presque autant que trois ans plus tard 
une crue générale, encore que je réserve plutét cette épithete aux phénoménes qui atteignent 
4u moins 4 metres sur le Rhone au Pont Morand a Lyon. Et le caractére trés méditerranéen 
de l’événement souligné par les grandes crues de V’Ardéche, de POuvéze-Sorgues, et de la 
Durance, s’impose plus a l’attention que le caractere général. D’ailleurs, les pluies qui 
frappérent une grande partie du bassin de la Sa6ne semblent n’avoir point eu plus que celles 
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du 9 décembre 1954, dans les mémes parages, une origine océanique. En mai 1856, cette | 
dualité redoutable s’était manifestée sur une grande partie de notre pays. 

Le caractére le plus original de ces deux crues et surtout de la premiere, c’est qu’elles 
ne peuvent se classer dans des sous-catégories méditerranéennes bien déterminées. A ce point | 
de vue nous distinguons assez facilement dans la plupart des circonstances, les cas cévenols 
et les cas méditerranéens extensifs. Lors des premiers le flot principal, de beaucoup, vient ° 
de l’Ardéche, du Gardon et des riviéres voisines. La Durance, le Drac et les affluents préalpins 
méridionaux, ou bien ne montent pour ainsi dire point, ou bien subissent des crues tout au 
plus modérées, par exemple 1.500 me. pour la Durance, 400 pour la Droéme, contre au moins 
3.000 pour l’Ardéche et 1.500 4 1.800 pour le Gardon. Comme signes de la deuxi¢me espece, | 
au contraire, tous les affluents méridionaux se gonflent, et c’est alors que la Dréme, lV’Ouvéze, 
Sorgues, et surtout la Durance (jusqu’a 4.000 mc. et plus) connaissent leurs records tandis 
que l’Ardéche ne débite que 1.000 et 2.000 mc. 

Or, en novembre 1951, par deux fois, la Durance cut une crue sérieuse (2.800 mc. a 
Mirabeau) les riviéres préalpines méridionales grossirent fortement les 10-11 novembre, 
et bien plus le 20. Mais en méme temps, les riviéres cévenoles s’enflérent beaucoup. Leurs 
premiére crise avec 10 m 60 et 3.500 a 3.800 mc. a Vallon sur |’Ardéche, 6 m 10 et 2.000 a 
2.200 mc. 4 Remoulins sur le Gardon fut méme la plus forte poussée d’ensemble survenue ! 
aprés 1907 en ce secteur, ot: |’Ardéche faut-il le dire n’a plus eu de cataclysmes monumen- 
taux comme ceux de septembre 1890 (7.500 mc.) et 1900 (5.600 mc.). Je me vois done forcé 
d’intituler ce phénoméne crue méditerranéenne extensive avec prédominance cévenole 
anormale. Et j’ai peut-étre raison d’appeler le phénoméne suivant: crue méditerranéenne 
extensive avec prépondérance alpestre et préalpine méridionale, mais participation cévenole 
encore inusitée. Car si le Gardon et la Céze n’eurent que des crues modérées 1|’Ardéche, | 
avec 8 m 50 et 2.500 mc. le 19, puis l’Erieux et le Doux agirent bien plus vigoureusement 
que lors des crues méditerranéennes extensives typiques. Pour que je conclue a un éyénement | 
classique de ce dernier genre, il faudrait soit que l’Ardéche n’ait point excédé 6 a 7 métres, 
soit que cette riviére ayant été aussi forte que le 19 novembre 1951, la Durance ait débité | 
plus de 3.500 ou de 4.000 mc. Dans !es deux cas, |’Isére inférieure joua un réle modeste, | 
ses maxima n’ayant point excédé 1.100 a 1.200 mc. (au moins 1600 en novembre 1935, 
2750 en mai 1856). 

Les pluies, dans l’ensemble furent plus durables (6 jours contre 2 et demi) dans le premier 
cas, et aussi plus fortes au total en cette occasion: environ 160 millimétres contre 120. En — 
outre, les averses du 6 au 11 novembre sur les Cévennes, et encore plus sur le Vivarais eurent - 
un caractére assez diluvien (plus de 180 ou 200 millimétres en un jour, de 400 en quelques 
jours, a certaines stations de |’Ardéche, de la Céze, et du Gardon supérieur 2). 

Si la seconde intumescence a été nettement la plus forte 4 Avignon (6.500 a 6.800 mc.) 
et a Beaucaire (8.000 a 8.500 mc.) contre 9.000 4 10.000 et 11.000 & 12.000 respectivement 
pour les records, c’est parce que le ruissellement de la dite averse a bénéficié d’une saturation 
préalable peu ordinaire et parce qu’il s’est superposé a des débits initiaux et de base bien 
plus élevés. Déja d’ailleurs la premiére succession pluvieuse avait trouvé tin sol trés imprégné 
d’eau, surtout a l’Ouest du fleuve, par de grandes précipitations tombées dans la ol 
quinzaine d’octobre! | 

f 


Les causes atmosphériques de ces événements ont été aussi typiques qu’impression- 
nantes. De vastes et profondes dépressions stationnaient sur l’Océan, a l’Ouest et au Nord= 
Ouest de nos cétes. L’anticyclone, centre d’émission sans lequel aucune grande pluie médi- 
terranéenne n’est possible, se tenait fermement a sa place réglementaire (2) pourrait-on dire, 
en pareils cas; c’est-a-dire sur les Balkans et l’Italie, avec isobares Nord-Sud et gradient : 
Est-Ouest. De majestueuses tempétes trés chaudes et de Sud-Est 4 Sud, balayérent tout le 
bassin rhodanien au début de chaque série pluvieuse, le 6 puis le 7, et le 18 notamment. | 
La pléthore de vapeurs tiédes que ces tourmentes entrainaient se condensa en averses plus — 
brutales chaque fois que des apophyses dépressionnaires en V ou en poches arrondies ‘ 


i ) Mais les mémes secteurs peuvent regevoir des déluges 2 ou 3 fois plus violents; d’ou 
l’énormité fameuse des crues cévenoles. | 


. (*?) Nous rappelons que l’existence, sur la péninsule ibérique, d’un anticyclone bombé | 
vers le Nord-Est est nécessaire a la genése de fortes pluies océaniques sur notre pays. 
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_articulées a un cyclone océanique, et contenant a la fin, chaque fois, une dépression secon- 
daire sur la Méditerranée occidentale, approchérent du bassin rhodanien, puis de l|’Italie 
du Nord. La pluie se produisait en « front froid » dans ces formations isobariques secondaires, 
de part et d’autre de leurs bissectrices ou (pour les dépressions fermées secondaires, générale- 
ment ovales), de leurs grands axes. Car 1a entraient en lutte le vent méditerranéen de Sud-Est 
et Pair océanique plus frais d’Ouest ou de Nord-Ouest. Enfin, lors du second groupe 
@intempéries des phénoménes spéciaux ont permis la pénétration de l’air chaud, en abon- 
dance, plus au Nord et au Nord-Ouest que dans le cas précédent. La chose peut avoir été 
lige au fait que le cyclone atlantique avait son centre cette fois entre l’Ecosse et I’Islande, 
| done plus au Nord que dans le premier cas. 


| D. — Autres crues 


1. — Crues diverses de la Loire, de la Dordogne etc... 

| Cette invasion eut aussi lieu dans le bassin de la Loire. De la sorte, la crue cévenole du 
| fleuve déja formée vers les sources de celui-ci (haut Vivarais, et Velay) mais plus faible que 
celle des 10-11 novembre, s’aggrava en chemin jusque vers Roanne, tandis que la premiére, 
‘dans le méme parcours perdait beaucoup de sa puissance initiale, d’ailleurs bien moindre 
,vers Le Puy et Bas-Embasset, que lors de nombreux cas précédents, de 1846 a 1907. Et 
/méme la seconde ne dépassa point 2.200 mc. 4 Gien contre 4.500 en octobre 1907 et 7.000 a 
8.500 lors des grands cataclysmes ligériens (1846, 1856, 1866). La Loire eut une crue bien 
| plus forte en valeur absolue, comme en comparaison des records, en décembre 1952 (peu de 
|temps aprés une crue déja sérieuse de novembre). Ce phénoméne, trés faible vers les sources 
‘du fleuve et de l’Allier était oOcéanique, c’est-a-dire alimenté essentiellement par le Cher, 
tIndre, la Vienne, la Maine qui subirent deux ou trois pulsations. D’ot: des concordances, 
_trés incompleétes la aussi au cas d’épisode unique. Les crues élémentaires furent fortes sans 
exces 3 m 50 et 610 mc. a Noyers sur le Cher, contre 4 m 36 et 1.300 a 1.500 mc. en mai 1856, 
et 5m 50 a Chatellerault, sur la Vienne, contre 6 m 37 en juillet 1792, 6 m 40 en mars 1913, 
6m 28 en décembre 1944 (débits supérieurs 4 2.000 mc.). A Montjean aprés le confluent 
-avec La Maine, le niveau atteignit 6 m35 soit environ 5.100 mc. contre 6m 78 (7 m 10 
sans la rupture des digues) et 6.000 a 6.500 mc. en décembre 1910. Puis au cours du 
_débordement océanique général, de janvier 1955, la Loire atteignit encore 6 m 17 a Montjean. 
Et lors de nouvelles intempéries océaniques généralisées, dans une grande partie de la France, 
on février suivant, on observa 6 métres. 


oe a a 
Mai-Juin | Décembre | Janvier | Décembre | Décembre | Janvier 
1856 1910 1936 | 1944 1952 1955 

| 

| | | 
‘Saumur 7,00 * 6,40 6,00 | 6,04 | 5,88 5,64 
-Montjean 6,26 * Oni 6,68 | pile ! 6,35 6,17 
Ancenis One 7,06 * 6,83 a O56 We Si 6,05 


Les crues de cette origine, imposantes seulement a partir du confluent avec la Vienne, 
sont bien plus fréquemment fortes, surtout depuis une cinquantaine d’années que les crues 
méditerranéennes. Et elles l’°emportent encore au-dela du confluent avec la Maine, sur la 
plupart des grands déluges, 4 la fois méditerranéens et océaniques, et qui se sont aplatis 
en route a cause de vastes submersions. Cependant, ce sont ces derniers phénoménes, plus 
ou moins « mixtes » par leur genése, qui sont les plus catastrophiques dans lensemble du 
réseau ligérien et dans le Val de Loire en premier lieu. Puis, il ne faut pas exclure le risque 
d’une conjonction entre un flot énorme venu du Bec d’Allier et une crue océanique ultéricure 
de Vienne, Maine etc. Les résultats seraient terrifiants en aval du confluent avec la Vienne. 

Nous envisageons mal des éventualités semblables pour la Dordogne soumise aux seules 


* Cotes abaissées par des ruptures de digues. 
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crues océaniques, sauf lors d’exceptions presque incroyables (mars 1930). En janvier 1955, 
cette riviére aux crues imposantes et rapides, a monté en méme temps que la Seine et que la 
Garonne. Elle atteignit 4 Bergerac 8 m 55 le 20 et 7m SS le 7 février (plus de 9 m 50 ou de 
10 m 00 lors des grandes crues). Le 19 décembre 1952 en méme temps que grossissaient 
la Vienne, le Cher, etc. elle avait coté 9 m 90, maximum comparable en gravité relative a 


celui de la basse Loire. D’aprés un jaugeage complet fait pour environ 8 m 50, ce flot peut . 


avoir représenté 3.000 a 3.200 me. ou un peu plus. Cela implique 3.500 mc. peut-¢tre pour 
décembre 1944 (10 m 60) et 4.500 a 5.000 (nous n’osons point étre plus précis, pour les crues 
célébres de janvier 1728 et mars 1783 (plus de 12 m 00 et de 11 m 50). 


2. — Crues méditerranéennes du Tarn et des riviéres languedociennes 


La Garonne a subi de 1951 a 1955 maintes petites crues (c’est un fleuve trés effervescent) 
outre les intumescences majeures plus haut examinées. Une de ces poussées qui fut d’ailleurs 
double, mérite d’étre signalée. Le 6 et le 9 décembre 1953, le Tarn 4a Montauban cota 7 m 58 
et 7 m 69 (soit environ 3.000 mc.) maxima inférieurs d’a peu prés moitié a celui de mars 1930, 
mais déja point banaux (fréquence de 1 en 13 ou 14 ans). Il s’agissait de crues méditerranéen- 


nes, toutes deux venues seulement du cours supérieur, ou plus exactement de la partie du | 


bassin supérieur qui s’étend entre Millau et Albi, et a l’'amont de Castres. Sur cet espace 
restreint les deux averses avaient été bréves, mais extrémement violentes; au point que 
le Dourdou de Vabres, affluent méridional situé a l’aval des Causses et tres prompt a 
grossir battit ses records de mars 1930. Mais ces crues point soutenues au-dela d’Albi et 
de Lavaur s’aplatirent a l’Ouest de Montauban, et ne regurent aucun appoint, pour ainsi 


dire, de la haute-Garonne. Aussi la Garonne moyenne n’atteignit-elle méme point ses niveaux ~ 


de débordement. 
Aux mémes jours et bien entendu par l’effet des mémes phénoménes, de vrais drames 
se déroulérent dans le bassin de l’Orb. Il y tomba le six a Combes (Ouest de Lamalou-les- 


Bains) plusieurs centaines de millimétres en moins d’une quinzaine d’heures peut-étre, — 
et plus de 150 ou de 200 millimétres sur une grande partie du bassin. Or le sol de celui-ci — 


était anormalement saturé par toute ume succession d’averses survenues dans le Languedoc 
méditerranéen et les Cévennes depuis la fin de septembre. Le coefficient de ruissellement dut 
étre extreémement élevé, et atteindre des valeurs plus inhabituelles encore, lors de l’averse 
moins puissante du huit. 


Cependant, les crues, sui ie cours supérieur, et sur les affluents, le Jaur, la Mare, la — 
Vernazobres etc. furent simplement fortes ou trés fortes, mais inférieures en certains points — 


de plus de moitié aux records. Car ceux-ci exigent des pluies encore bien plus intenses que 


les déluges chiffrés plus haut: par exemple 100 4 200 millimétres sur 50 4 200 km? en 1 a3 | 
ou 4 heures. D’ou des catastrophes comme celle de la Vernazobres a St. Chinion le 13 sep- | 


tembre 1875 (une centaine de morts). Mais la grande durée (tout est-relatif) de la pluie déci- 


sive et son renforcement, en aval de Bédarieux et de Saint-Pons engendrérent des concor- | 


dances funestes, dont nous savons qu’elles sont les principales responsables des trés grandes 
crues sur les artéres collectrices principales. Aussi l’Orb a Béziers dépas%a-t-il sensiblement 
sa crue déja célébre de mars 1930. Au lieu dit « le Pont Rouge » en aval des ponts, il cota 
4m 82 le 6 contre 4 m 42; et encore 4.47 le 8, aprés une baisse profonde et une recrudescence 


subite. A l’amont des ponts, ses niveaux et leur supériorité sur les cotes de 1930 furent bien — 


plus impressionants; par exemple; 8 m 38 sur l’étiage, contre 7 m 20 en mars 1930 a |’ Usine » 
Cordier (1.500 métres avant le Pont Rouge). Le débit a pu atteindre 2.500 me. au plus pour | 


1.470 km?. Il y eut de trés grands ravages, surtout dans les quartiers bas de Béziers et deux 
victimes. 

Durant le méme automne, il y eut plusieurs autres crues sur l’Orb, l’Hérault etc. Cepen- 
dant l’Hérault ne dépassa point 8 m 60 a Gignac le 14 octobre, soit peut-étre 1.400 a 1.600 mc., 
contre 2.500 me. le 21 septembre 1890 pour 1.400 km2. Pour en finir avec les riviéres de cette 
région, le minuscule Verdanson et le Lez 4 Montpellier eurent deux crues trés dommageables 
a la fin de novembre ou au début de décembre 1955. Il semble que sur le Lez, le phénoméne 
bien que grave, ait été trés inférieur au cataclysme du 27 septembre 1933 qui avait fait 
neuf victimes (1). Cette fois le Verdanson noya deux personnes et le Lez une. 


(7) Sans compter 7 personnes noyées par le terrible Vidourle. 
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3. — Crues de pleine saison chaude 


Terminons par les crues de pleine saison chaude. 

Celle de la Saéne et du Doubs, en juin 1953, fut remarquable, vue sa date et la puissance, 
‘tout a fait anormale pour la région, des averses responsables, plus de 80 et de 100 millimétres 
en un jour, et encore 20 ou plus le lendemain sur une vaste superficie entre le Jura, les Vosges 
et la Céte d’Or, au Nord du paralléle de Chalon ou de Chagny. Cette pluie magistrale sem- 
| blait venir de Nord-Ouest et donc avoir une origine océanique. Mais selon toute vraisem- 
| blance, lair froid du Nord-Ouest ne faisait que soulever et contraindre a des condensations 
|rapides, accompagnées d’orages intenses, une grande masse d’air méditerranéen, superposé 
(a lui, aprés avoir afflué du Sud-Est, a l’Est d’une grande dépression ovale, allongée vers 
le Sud depuis les cétes de la Mer du Nord jusque vers la Tunisie. Et la veille il y avait eu 
(des précipitations torrentielles en Sardaigne (jusqu’a 214 mm en 24 heures !). 

| Quoi qu’il en soit, dans le bassin de la Sane, une foule de petites riviéres devinrent 
‘formidables. La Loue affluent du Doubs inférieur, eut une crue extraordinaire, plus forte 
(de beaucoup que toutes ses devanciéres bien connues, avec 3 m 20 4 Ornans, et 3m 62 a 
| Parcey (3 m 10 en janvier 1910) et qui aggrava celle déja tres menacante du Doubs moyen. 
‘On observa 4 m 42 a Neublans, ce qui correspond a 8 m 00 a peu prés pour Besancon ou 
‘Von avait coté 7m 27. Le record noté 4 Neublans est 4m 65 en janvier 1910 (9m57 a 
| Besancon !). La Saéne elle-méme, a Auxonne avait non pas une trés grande crue, mais un 
‘maximum sérieux : 


| 


Mai (*) - Juin 1856 Juillet 1882 Juin 1953 
/ Auxonne 4,58 4,22 4,06 
| Besancon TPP S(R) 4,79 F227 
iChalon 6,30 5,60 5,90 
‘Macon 6,36 5,54 5,22 
| Prevoux 5,99 4,93 4,09 


Le niveau fut celui d’une grande crue au confluent des deux riviéres et a Chalon: 5 m 90 
ct 2.000 mc. (6 m 85 en janvier 1955). En aval le flot s’aplatit trés considérablement. On 
1a observa pas plus de 4 m 09 a Trévoux contre 6 m 52. Au contraire, une autre crue remar- 
«ruable de 1’été, celle de juillet 1882, moins forte 4 Chalon et surtout sur le Doubs, s’était 
weace a la Dheune et a la Grosne, qui furent énormes, bien mieux défendue contre 
Y’aplatissement. Elle avait été nettement supérieure a celle de 1953 4 Macon, et a Trévoux. 
yn sait que les débordements estivaux sont fatals a la plupart des récoltes. Or les submersions 
furent trés vastes dans les deux cas, (sauf en juin 1953, au Sud de Tournus ou de Macon). 

D’autres crues d’été, trés intéressantes furent celles d’aott 1954. La premiére, le 22 a 
fe suite d’une pluie torrentielle donna sur le Rhéne supérieur 1.500 mc. a Seyssel (forte 
“rue moyenne). En janvier 1910 on avait eu 2.200 me. Sur l’Arc on craignit beaucoup durant 
deux ou trois heures. Puis l’averse aprés avoir fait rage pendant 8 a 10 heures seulement 
s’interrompit soudain. Ce peu avait suffi pour que l’Isére débitat a Pizancon plus de 1.500 me. 
fa Durance elle-méme avait roulé plus de 400 mc. Signe que la pluie n’était point du type 
océanique classique. Et les gonflements contemporains, bien plus puissants que les crues 
francaises, du Rhéne alpestre, du Tessin, de l’Inn supérieur, et du Rhin alpestre dés le 
woisinage de ses sources eurent des caractéres méditerranéens extrémement marqués, sans 
oréjudices de traits océaniques indéniables et déja brutaux. De plus en plus nous sommes 
‘rappés par le caractére peu classique, peu tranché et donc apparemment batard de maintes 
zrandes pluies estivales ou automnales dans l'Europe occidentale, et notamment dans Ja 
-égion alpestre, et les pays situés plus au Nord, jusqu’en Alsace, et en Souabe. Quoi qu’il 
en soit, le Rhin supérieur alpestre 4 Felsberg égala presque son record de septembre 1927 
‘pluie elle aussi trés hybride) avec 1.900-2.200 mc. contre 2.200. Et a St. Margrethen, juste 
a V’amont du Lac de Constance, il roula 2.500-2.700 mc., véritable catastrophe, contre 


(2) Ne pas confondre cette crue avec la précédente du méme mois de mai. 
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2.300 mc. en septembre 1927. Mais alors la rupture des digues avait sans doute affaibli le 
maximum. Rappelons que par le fait de pluies d’été le Rhone a Lyon peut étre relativement 
aussi formidable. En aotit 1851 et 1852 ses maxima dépassérent ceux de janvier 1899 et 
1910 déja trés élevés. 

En aoat 1954, le Rhin a Bale débita 3.140 mc. On avait vu bien pire, 3.800 me. le 27 juin 
1953, 4.300 en juin 1910, 3.860 en décembre 1918, 5.700 en juin 1876 presque autant en 
septembre 1852. Le flot de juin 1953 fut menagant tout au long de l’Alsace (*). 

Enfin le 7 juin 1955, succédant a une trés courte vague de chaleur qui elle-méme avait 
remplacé des températures trés fraiches, une pluie diluvienne de 7 a 10 heures au plus frappa 
surtout le bassin de l’Isére. 55 4 90 millimétres tombés en ce temps reduit donnérent un 
ruissellement tres dense qui, sur l’Isére et le Drac engendra des débits imposants d’ailleurs 
accrus par la fonte des neiges fortement intensifiée la veille, et qui persista peut- étre au matin 
du jour critique. Cela suffit pour donner environ 850 me. sur l’Isére 4 Grenoble, prés de 
1.000 sur le Drac (dont 500 peut-étre venant de la Romanche) plus de 2.000 mc a I’usine 
de Pizancon contre 2.750 a 3.000 lors de la crue exceptionnelle de mai 1856. Il y eut de graves 
dégats le long de certaines petites rivi¢res. Le torrent du Charmaix a Modane aveugla le 
pont du chemin de fer par une masse de cailloux et de blocs et coupa la ligne Paris-Rome, 
trois autos furent englouties avec leurs occupants par l’Arc furieux et qui venait d’ouvrir 


une bréche dans la route nationale prés de St. Jean de Maurienne. Hors du bassin Iserois © 


et du domaine de la haute Durance qui eut une forte crue, l’extension fut insignifiante, 
le Rhéne ne cota pas plus de 3 m05 a Valence. Mais d’aprés les effets produits sur |’Isére, 
on comprend comment les inondations de Grenoble, point renouvelées depuis novembre 1859, 
peuvent survenir. Durant avec la méme intensité 12 ou 15 heures de plus (soit 24 heures au 
total), l’averse du 7 juin 1955 eit fait passer 1.800 mc. peut-étre a travers la ville. C’était 
le désastre. Or, on peut concevoir et juger trés possibles des averses encore pires, par leur 
durée, ou par leur intensité, ou par ces deux caractéres. En saison froide, leur violence 
horaire ne doit point pouvoir étre aussi grande qu’en été; mais des fontes de neiges tombées 
en abondance jusqu’a de basses altitudes paraissent susceptibles d’accroitre trés gravement 
les débits. En fait, Grenoble qui n’a point éprouvé de crue iséroise véritablement sérieuse 
depuis 96 ans (pas plus de 930 mc.) a été submergée sept fois de novembre 1651 a 
novembre 1859, et les causes ont da étre les phénoménes que nous venons de suggérer. 

Sur lV’Isére inférieure on notera la concentration en sept mois de quatre crues comprises 
entre 1.800 et 2.050 mc. (décembre 1954, janvier et février 1955, juin 1955). Aucun maximum 
n’avait, semble-t-il atteint le plus bas de ces chiffres, aprés octobre 1928 (2.200 a 2.300 me. 
peut-étre). Et hormis le flot égal a celui de 1928, de juillet 1914 pas une crue, a ce qu’il semble, 
de décembre 1886 a novembre 1954 n’avait roulé 1.800 mc., débit de fréquence moyenne 
1 en 7 ou 8 ans peut-étre. Cela doit rappeler utilement que les intervalles moyens des crues 
de telles ou telles grandeurs, méme si on a pu les apprécier exactement, ne valent qu’a 
Vintérieur de trés longues périodes. Dans le détail, ils peuvent étre contredits de facon criante. 


. 


Conclusion 


On ne saurait trop mettre l’accent sur la possiblité de groupements extraordinaires en 


peu d’années ou de mois, pour des crues assez rares en moyenne, ou sur l’absence point - 


rare pendant 50, 80 ans ou plus, de crues dont la fréquence moyenne, en plusieurs siécles est, 
par exemple, de 15 ou 20 ans. A ce point de vue, la Loire supérieure et moyenne, |’ Allier, 
’Isére 4 Grenoble (mais pas le Drac, trés fort en juillet 1914 et octobre 1928) puis la Garonne 
a Toulouse bénéficient depuis 80 a 90 ans au moins d’une véritable immunité. Celle-ci ne 
doit inspirer aucune quiétude. On a vu d’aprés quelques exemples, comment des aggravations 
a coup sir trés réalisables de facteurs observés en 1951-55, auraient suffi 4 provoquer des 
inondations calamiteuses. 

D’autre part, le lecteur a pu vérifier que les cinq années en question avaient été trés 


; (*) En janvier 1955 le maximum de 3200 mc. seulement a Bale, était devenu 4350 me 
a Maxau, un peu au-dela de la frontiére, soit pas beaucoup moins que lors des trés grandes 
crues d’été, qui tendent a s’aplatir sur ce parcours. 
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iches en crues, dont certaines trés graves par leur hauteur ou par la durée trés anormale 
le leurs hautes eaux. Cependant, aucune grande riviére francaise n’a dépassé ses maxima 
ien connus. Le fait est arrivé peut-étre mais de peu pour quelques cours d’eau du 
annemezan sur leur cours inférieurs en février 1952; et sGrement pour le Dourdou de 
/abres en décembre 1953 et pour l’Orb moyen et inférieur 4 la méme date; pour la Loue 
n juin 1953, la Seine a Bray en janvier 1955. Mais on n’a vu aucune catastrophe nationale 
omme celle de mars 1930 sur le Tarn, l’Agout, l’Aveyron, aucun désastre d’extension 
éduite, mais de violence exorbitante, comme celui d’octobre 1940 dans les Pyrénées 
Yrientales, surtout dans le bassin du Tech. 

En définitive, les faits les plus intéressants relatifs aux crues de 1951-1955 en France 
ont peut-étre: 1°) les démonstrations nouvelles des conséquences graves qu’ont sur les 
rtéres principales, les crues élémentaires prolongées, ou répétées, sans baisses profondes 
ntre temps; 2°) le fait de crues méditerranéennes également fortes sur le Rebord Oriental 
lu Massif Central et dans les Alpes et Préalpes du Sud, par combinaison de phénoménes 
néditerranéens extensifs et cévenols, presque toujours bien plus distincts; 3°) le caractére 
ssez louche de certaines crues d’été pour la Sadne et le Rhéne. Sur ces phénoménes dont 
ertains ont peut-étre une origine méditerranéenne, méme lorsque la pluie tombe de nuages 
noussés par des vents froids de Nord-Ouest, il nous reste encore beaucoup a apprendre, 
Vautant plus qu’il s’agit semble-t-il, de cas. plus diversifiés, plus souvent étrangers aux 
adres fondamentaux, que durant la saison froide et surtout en hiver. 
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QUELQUES OBSERVATIONS 
SUR LE REGIME DE L’ECOULEMENT DE PETITES RIVIERES 
AUX PAYS-BAS 


par 


J. H. M. LATOUR (Hollande) 


Les bassins versants des petites riviéres dont nous ferons mention, sont pour la plupart 
situés dans les terrains sablonneux qui forment la limite sud-est a est de la plaine-delta du 
Rhin et de la Meuse. 

Ces bassins ne présentent qu’une faible inclinaison variant de 1: 100 jusqu’a 1: 1000. , 

Etant donné le manque de données sur les riviéres dans la partie sud du Limbourg, 
nous laisserons ces cours d’eau hors de considération. Cette partie du pays est caractérisée 
du reste par une topographie bien différente des autres parties des Pays-Bas, puisque c’est 
un terrain accidenté avec des vallées prononcées ot s’écoulent les ruisseaux entre des collines 
dont les altitudes se trouvent entre 100 et 300 m au dessus du niveau moyen de la mer. 

Une partie de la précipitation sur ces bassins disparait par évapotranspiration. En 
général la partie qui reste est absorbée par le terrain sablonneux de sorte que les petites 
riviéres sont principalement nourries par les eaux souterraines. Il n’y a donc que trés rarement 
un écoulement direct des eaux de pluie vers les riviéres. 

Ces cas se présentent cependant en été immédiatement aprés une précipitation de grande 
intensité provoquée par des orages alors que la couche superficielle est obstruée et en hiver 
au début du dégel alors que les eaux provenant de la pluie et de la fonte des neiges ne peuvent 
s’infiltrer dans le sol. Sous ces conditions exceptionnelles il n’y a que trés peu de percolation 
d’eau vers le sous-sol. 

Pour quatre bassins (fig. i) les diagrammes suivants (fig. 2a, 2b et 2c) donnent les rap- 
ports entre les précipitations et les débits. | 

Les quantités se rapportent a la période 1948-1953 (années civiles); elles ont été! 
exprimées respectivement en mm/jour, en I/sec/km? et en pourcentages des précipitations. | 

Les diagrammes indiqueni clairement les conditions normales de l’écoulement des 
petites riviéres aux Pays-Bas. 

Le régime de l’écoulement des ruisseaux est donc fortement influencé par la condition! 
hydrologique du sous-sol. Par conséquent le laps de temps entre la tombée de la pluie et 
Varrivée des eaux dans les ruisseaux est en général un multiple de la durée de la précipitation;) 
on peut penser respectivement a des périodes de quelques jours et,de quelques heures. | 

fh 


Il est évident que l’écoulement des ruisseaux correspond plus directement avec la 
précipitation lorsque le réservoir des eaux souterraines est plus petit et en outre lorsque la 
précipitation tombe sur un sol en friche. . 

Ces facteurs se présentent spécialement pendant les mois de l’automne et de l’hiver, 
la nappe d’eau souterraine étant généralement plus élévée qu’en été, tandis que de vastes 
parties du bassin (par exemple 50 %) ne sont pas mises en culture. 

La figure 3 démontre clairement le régime de l’écoulement des ruisseaux décrits ci-dessus. 
Comme seul exemple elle se rapporte au ruisseau de Lunteren et donne des reproductions 
de deux parties des bandes d’enregistrement de la précipitation et des niveaux d’eau dans 
une des stations de jaugeage du bassin. i 

On peut déduire de ces diagrammes les données suivantes : (voir Tableau A) | 

| 


Il est regrettable que des observations de la nappe d’eau souterraine ne soient pas 
disponibles pour ces périodes. Ainsi la thése concernant l’influence des conditions géo-hydro- 
logiques sur le régime des écoulements a du étre basée sur l’expérience acquise plus taré| 
dans le méme bassin et ailleurs. | 

Pour déterminer le rapport entre la précipitation et l’écoulement, il est tout indiqué a 
considérer encore d’autres facteurs, de caractére météorologique (évaporation, température. 
de lair) et de caractére agronome (conditions de culture des champs, des prés et des foréts) | 

En outre tous les facteurs mentionnés ici sont influencés par le cycle des saisons. N 
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Fig. 1 
“arte des Pays Bas avec indication des quatre bassins mentionnés dans la figure n® 2. 


Une complication spéciale qui se présente souvent aux Pays-Bas, est causée par la végé- 
ation dans le profil mouillé des ruisseaux. Ce phénoméne se produit le plus souvent dans 
es ruisseaux avec de petites vitesses de courant et avec un écoulement d’eau non-polluée. 
A ce sujet des données intéressantes ont été recueillies en 1954. 

La précipitation dans les mois de juillet et d’aotit de cette année a été trés grande et 
‘lle a causé des inondations dans l’est des provinces d’Overijssel et de Gueldre, ayant pour 
juite de grands dommages aux cultures sur pied. Déja au mois de juillet le niveau d’eau 
outerraine était beuacoup plus élévé qu’il est normalement le cas au méme mois d’autres 
‘nnées, de sorte qu’a la mi-aoat le sol ne possédait qu’une petite capacité de rétention. 
sous ces circonstances la grande précipitation s’écoulait assez vite. 

Il se produisait des inondations quoique les averses ne pouvaient pas étre considérées 
iomme étant extrémement grandes. De telles inondations ne sont pas provoquées par des 
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PRECIPITATION . ECOULEMENT ET DEFICIT PAR BASSIN” 
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Précipitation, écoulement et déficit par bassin. 


SEMESTRE ESTIVAL 


F 


224 


810 S00 


peO 870. 
610. 10 600. £00 
L0°0  90°0 S00 > Z0'0 
ypaxteaxizexiyox 
yUOWIO|NODP, p 
JUSWOIUSTUUTOD 9] soide 
sinof x 


8p sporisd oun inog 


yUOUTZTNODE 


uorzeqidrio9id Sod 


POTN MITA STE | STRe cot 
9ST | SEO! OPO: ESO | 
SPT | 070: PEO | £50 | 


sein, oy | og i oz 


: OS6T IIIA OF 


sinof » uo qusUE|NOIy 


Ov HLT 


POS6LIX Z 
8Z'0 : 


LE‘0 | 


O£ “U 07 
OS6L IIIA €f 
OI “4 &Z 


quouls9 
-uawUOD, 


6S'°S 
6r'7 
ery 


CavNtu) | 


nevo.p NCIAIN 


00 OL 
OS6LIX € 

00 Y IZ 
OS6l IIIA v1 

00 49 
OS6l IIIA TI 


umMUwIxeur 


60 Lite 
GN L’8 
Vv Lol 


‘y red | soyey0} 


(ur) 
ssinuend 


00; Fuse 
OD ae! 
og 


00 "49 

OS6L IX 7 
0c “U €T 
OS6T IIIA €1 
0c “Y 81 
OS6T IIIA OL 


JUSWUSSUSUIMOD 


SOSIOAB SOT Ins soguuod 


VY OVATEVL 


225 


CERIODE DU 9 AU 16 AOUT 1950 PERIODE DU ! AU 8 NOVEMBRE 1950 
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DIAGRAMMES D'UN PLUVIOGRAPHE ET UNE ECHELLE 0’EAU (ENREGISTREMENT 
SIMULTANE), DISPOSE DANS LE RUISSEAU DE LUNTEREN 
Fig. 3 4 ; 
Diagrammes d’un pluviographe et une échelle d’eau (enregistrement simultané) disposé 
dans le ruisseau de Lunteren. 


précipitations hivernales aussi importantes mais plus fréquentes. Durant cette période de | 
crues une série de mesurages de débit a été faite dans les bassins du Berkel et du Dinkel. | 
La relation « écoulement — niveau d’eau » paraissait dévier considérablement de la | 
relation déduite auparavant. Aprés avoir étudié les données d’écoulement et de niveaux 
d’eau il paraissait acceptable de représenter la relation mentionnée ci-dessus par une courbe | 
en forme de boucle. i 

La forme de la boucle dépend fortement de la densité de la végétation. Les courbes % 
pointillées de la figure 4 sont donc seulement valables pour le mois d’aotit de 1954 avec la | 
végétation d’alors. La fig. 4 montre trois exemples. Dans tous les cas la courbe primitive | 
ainsi que la courbe nouvelle ont été tracées. 1 

On peut provisoirement admettre que la différence entre les deux courbes est due a la | 
présence d’une végétation considérable dans le lit. En hiver ces plantes aquatiques ne sont © 
pas présentes par des effets naturels ou artificiels (curage a la machine), de sorte que l’écoule- | 
ment de l’eau ne rencontre pas d’obstacles. Pour ces conditions s’applique la courbe ininter- i 
rompue. Au cours du printemps diverses especes de plantes aquatiques se développent 
sur le fond des ruisseaux. L’extension et la densité de cette végétation croit tellement 
pendant |’été, qu’une partie importante du profil transversal du ruisseau n’est plus disponible | 
pour l’écoulement. Par conséquent le niveau de l’eau qui s’écoule monte. Dans les exemples 
donnés ici ce relévement du plan d’eau est de quelques décimétres. En outre il s’est montré |p 
que ce relevement est plus grand au début que pendant la descente de l’eau, sous les mémes t 
conditions d’écoulement, de sorte que la courbe prend la forme d’une boucle. On peut) 
considérer comme cause la plus probable de ce phénoméne le fait qu’avant la formation de | 
l’onde de crue, la végétation dans le ruisseau s’était développée en sens vertical dans l'eau} 
qui s’écoule doucement et qui offre donc une résistance maximum. Ensuite, sous l’influence. 
de débits plus grands et de vitesses croissantes les plantes se sont courbées dans la direction 
du courant et en méme temps serrées. Par conséquent elles offreiit moins de résistance | 


exercent une influence plus petite sur le niveau de |’eau. | 
Pour le moment des données supplémentaires sur une telle situation manquent encore. 
Elles seront pourtant bien nécessaires pour préciser l’interprétation des données qui vient} 

d’étre présentée ici, données rassemblées sous des conditions extraordinaires. | 

| 

| 

} 
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UEBER DIE ERMITTLUNG DES ABFLUSSES 
BEI HOCHWASSER 


yon 


Dr. Harald KREPS 
Reg. Oberbaurat Dipl. Ing., Graz 


Die Schwierigkeiten bei Abflussmessungen mit hydrometrischen Fliigeln wachsen 
proportional mit dem Wasserstand und so kommt es, dass die Erfassung gerade der hohen 
Extremwerte durch Messungen nur allzu haufig unterbleibt. Die Griinde hieriir liegen auf 
der Hand: Bei grésseren Wassertiefen kann man nicht mehr mit den sonst handlichen 
Stangenfliigeln arbeiten und auch die Seilfliigelmessungen werden durch den starken 
Fliigelabtrieb — als Folge der grossen Fliessgeschwindigkeit — wesentlich erschwert. Die 
Folge davon ist ein grésserer Zeit- und Personalaufwand. Da aber gerade bei Hochwasser- 
messungen fast immer eine starkere Wasserstandsanderung in Kauf zu nehmen ist, hat 
jede Verlangerung der Messzeit auch eine empfindliche Einbusse an Genauigkeit zur Folge. 
Auch die Verstarkung der Messmannschaft stésst bei Hochwasser dann auf Schwierigkeiten, 
wenn alle Krafte in erster Linie fiir den Wasserabwehr- und Nachrichtendienst ben6tigt 
werden. Und das Ende ist schliesslich ein stiller Verzicht auf wirklich gemessene Abflusswerte 
und eine theoretische Extrapolation der Schliisselkurve. Anderseits ist aber eine gute 
Kenntnis gerade der Abfluss-Extremwerte fiir die Wirtschaftlichkeit aller Wasserbauten von 
entscheidender Bedeutung und so ist es unbedingt erforderlich, im Rahmen der zur Ver- 
fiigung stehenden Mittel eine optimale Lésung dieses Problems zu suchen. Ohne Kompromiss 
ist dies natiirlich nicht moéglich und nur durch ein gewissenhaftes, vorurteilfreies Abwagen 
aller Vor- und Nachteile kann ein tragbarer Mittelweg gefunden werden. 

Der Schliissel hiezu ist die Ueberlegung tiber die zuladssigen Fehlergrenzen. Ein 
Messtrupp der guten alten Schule, erzogen zur gewissenhaftesten Genauigkeit, wird lieber 
ohne jegliche Messung heimkommen, als dass er sich verfiihren lasst, eine Messung aus- 
zufiihren, die keine gréssere Genauigkeit als + 5% bis - 10 % gewahrleistet. Die Gewissen- 
haftigkeit ist anerkennenswert, aber der Gewasserkunde ist damit nicht gedient. Messwerte, 
und sei es auch mit Fehlertoleranzen, von + 10 bis 12 v.H., sind noch immer viel wertvoller, 
als gar keine Werte. 

Unsere Arbeitskapazitat ist immer irgendwie begrenzt und so handelt es sich auch hier 
immer um die Entscheidung: « Wenig Messungen mit hoher Genauigkeit » oder « Viel 
Messungen mit geringer Genauigkeit ». Da ein Hochwasser selten nur an einer Messtelle 
allein auftritt, besteht fast immer das Bediirfnis, bei Hochwasser méglichst viel Messungen 
innerhalb des kiirzesten Zeitraumes unterzubringen. Dies ist aber nur dann méglich, wenn 


es gelingt, die Messzeit auf ein Minimum herabzusetzen. Die klassische Vielpunkt-Mess- ~ 
methode, mit 4 bis 6 Messpunkten pro Lotrechte, welche auch heute noch in der Mehrzahl ‘: 


aller Falle angewandt wird, ist viel zu zeitraubend, um dort noch verwendet zu werden, 
we es auf ein schnelles Messen ankommt. 


Hier fihrt die « Zwei-Punkt-Messmethode » schon zu wesentlichen Zeitersparnissen. hy 
Wir arbeiten in der Steiermark fast ausschliesslich nach meiner 2-Punkt-Methode, wobei- ) 


in jeder Messlotrechten nur zwei Geschwindigkeiten gemessen werden und zwar die 
Geschwindigkeit knapp unter der Oberflache, (vo) und die Geschwindigkeit in 0,38 der 
Tiefe (vo, 38). Die mittlere Profilgeschwindigkeit ym ist dann: 


Ym = 0,31. vo + 0,634 . v0.38 


In den Vereinigten Staaten, misst man die zwei Punkte in 0,8 und 0,2 der Tiefe und 
setzt 
Vm = (v0,8 + vo,2)/2 
Diese letztere Methode ist zwar in der Auswertung etwas einfacher, doch werden keine 


Oberflachengeschwindigkeiten gemessen, was sich — wie spater gezeigt wird — nachteilig 
auswirken kann. 
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355 Werte, das sind 59 % aller MeBwerte, 
weichen vom Mittelwert (x = 1,00) nicht 
mehrals + 5% ab 


480 Werte, das sind 8] % aller MeBwerte, 
weichen vom Mittelwert nicht mehr als + 10% ab 
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H4ufigkeitsverteilung der Beziehung » = vm/v0,38 bei 600 verschiedenen Messlotrechten 
aus 60 Messstellen. : 
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Wenn die Zeit driangt — besonders bei stark steigenden oder fallenden Wasserstand, 
<ann man noch ohne grosse Einbusse an Genauigkeit die Messdauer der Einzelpunkte auf 
25 bis 30 Sekunden herabsetzen und auch die Zahl der Messlotrechten verringern und kann 
30 unter giinstigen Messverhaltnissen ein mittleres Gewdsser von etwa 20 bis 30 m?/sec 
Wasserfiihrung in insgesamt 20 bis 25 Minuten vollstandig durchgemessen haben. Die einzige 
Voraussetzung fiir die vorteilhafte Anwendung der Zwei-Punkt-Messmethode ist ein gleich- 
nissiges Fliessen ohne stérende Quer-Wirbel, wie sie vor allem hinter grossen Steinen 
yder Pilotenresten auftreten. Die Eignung des Messprofiles lasst sich schon durch einen 
Augenschein feststellen. Verkrautete Profile sind fiir 2-Punkt-Messungen nicht geeignet. 
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Bei entsprechender Profilauswahl halt sich die Fehlergrenze durchwegs unter + 3 %. 
Wenn gréssere Abweichungen festgestellt wurden, so waren stets die Profile ungeeignet. 
An solchen Stellen — welche ohne weiteres leicht erkennbar sind — sollte man besser 
iiberhaupt nicht messen, da bei der Unregelmassigkeit der Wirbel-Stérungen, auch 
Vielpunktmessunge nicht mehr genau sein k6nnen. 

Die besten Fliigelmessungen lassen sich zweifeilos mit Ablauffliigel machen, wobei 
die Geschwindigkeitsflache integriert wird. Dies setzt allerdings besondere Ablaufregler 
— Gerite voraus, die bisher meist nur an den Messchiffen der grossen Strome eingebaut 
sind. Die iibliche Fliigel — Sinkgeschwindigkeit von 1 cm/sec — also 2 Minuten fiir 1,20 m 


Tiefe — ist aber fiir eilige Messungen viel zu klein. Ich bin tiberzeugt, dass man ohne grossen | 


Genauigkeitsverlust, die Fliigel — Sinkgeschwindigkeit bis auf 5 cm/sec — ja vielleicht 


sogar noch dariiber — steigern k6nnte. 
Wo man nun, in Ermanglung von Integriergeraten auf die Punktmessung angewiesen 


ist, tritt bei hGheren Wasserstanden die Notwendigkeit ein, die Messzeit noch weiter zu 


reduzieren. 
In den « Richtlinien fiir Abflussmessungen 1953 », herausgegeben von der Bundes- 


anstalt fiir Gewidsserkunde Koblenz, ist unter Punkt 65 eine « Ein-Punkt-Methode » - 


empfohlen: « Wenn bei HW die Messung beschleunigt werden muss, und eine geringe 
Genauigkeit geniigt, kann die Messung in jeder Messlotrechten auf einen Punkt in 0,4 f 
beschrankt werden ». 

Aehnliches empfiehlt meines Wissens auch der bulgarische Hydrologe B. Martschikow. 
Diese Messung in 0,4 t — sie ist praktisch gleich dem oben erwahnten vo, 38 — setzt voraus, 
dass das Hochwasser eine Tiefenmessung noch zulasst. Wenn man aber in 0,4 ¢ (bezw. 
0,38 ¢) misst und zur Feststellung der Tiefe den Fliigel ohnedies auch an die Oberflache bringen 
muss — ist eine 2-Punkt Messung mit je 20-25 Sekunden Dauer bedeutend genauer, als die 
1-Punkt-Messung mit 40 Sekunden Dauer. Um nun das Risiko abzuschatzen, welches man 


mit der immerhin unbequemen 1-Punkt-Messung auf sich nimmt, habe ich eine Unter- t 


suchung dariiber angestellt, welche Abweichungen des v0.33 vom vm im Mittel zu erwarten 
sind. 

Ich habe aus den Messungen des Jahres 1954 von 60 Steirischen Abflussmesstellen 
(welche Gewdsser mit Mittelwasserfiihrung von 0,3 m?/s bis 140 m?/s umfassen) je 10 
beliebige Messlotrechte ausgewahlt und aus dem so erhaltenen Kollektiv von 600 Mess- 
lotrechen jeweils die Verhaltniszahlen vm/v9,38 berechnet. 

Diese Verhaltniszahlen liegen in der Mehrzahl zwischen 0,9 und 1,1. In Abbildung 1 


ist die Haufigkeitsverteilung dargestellt. Daraus geht hervor, dass 59 % aller Falle innerhalb © 


einer Fehlergrenze von + 5% liegen und 81% aller Falle innerhalb einer Fehlergrenze 


von + 10%. Bei 19 % aller Falle ist mit einem Fehler von mehr als 10 °%% zu rechnen. Das ¥ 
ware an sich vielleicht noch tragbar, denn es ist immerhin anzunehmen, dass bei einigen ) 
Messlotrechten innerhalb desselben Profiles die Tendenz der Abweichung von 1,00 nach 4% 


der anderen Seite ausschlagt, sodass das Gesamtergebnis einen geringeren Fehler aufweist. 
Aber die Messung des Punktes in 0,40 bezw. 0,38 der Tiefe ist bei Hochwasser nicht immer 
moglich, sodass der praktische Wert dieser empfohlenen 1-Punkt-Methode gering ist. 


Wesentlich leichter und gefahrloser als die Tiefenpunkte lassen sich die Oberflachen- © 
geschwindigkeiten messen. Das mittlere Verhdltnis vm/vo liegt etwa bei 0,85. Es liegt nun i 
nahe zu untersuchen, ob es nicht zweckmassig ware, an Stelle der Beziehung vm = 1. V0,38 


die Beziehung vm = 0,85 . vo zu verwenden und daher nur das yo zu messen. Aus dem oben 


erwahnten Kollektiv von 600 Messlotrechten wurden nun auch die Verhiltniszahten Vm/ Po H 


berechnet und die Haufigkeiten ausgezahlt. In Abbildung 2 ist die Haufigkeitsverteilung 
dargestellt. Die zu erwartenden Fehler sind grésser als bei der vo,38-Messung. 45 % aller 
Falle liegen innerhalb einer Fehlergrenze von + 5% und 74 % aller Faille innerhalb einer 
Fehlergrenze von + 10%. Bei 26 % aller Falle ist mit einem Fehler von mehr als ++ 10% 
zu rechnen. Da die Oberflachenmessung in jeder Messlotrechten schliesslich auch einen 


gewissen Arbeitsaufwand erfordert, ist die zu erwartende Genauigkeit doch viel zu gering, 
um diese Methode zu rechtfertigen. Wenn man nur die Oberflachengeschwindigkeiten : 


messen kann, ist es daher immer noch besser aus Vollmessungen fiir jedes Messprofil die | 


Verhaltniszahlen 8 = Ufvm/Xfvo zu ermitteln und dann in einem Achsenkreuz die 
Beziehung zwischen dem Wasserstand W und dem 6-Werte aufzutragen. Durch Extra- 
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weichen vom Mittelwert ( fi) « 0,85) nicht 
mehr als t 5 % ab. 


442 Werte, das sind 74 % aller MeBwerte 
weichen vom Mittelwert nicht mehr als + 10 % ob. 


100 


Anzahl der Félle 


150 
143 : 
270 Werte, dos sind 45 % aller MeBwerte 


85 


der Stufe 


Abb. 2 
Haufigkeitsverteilung der Beziehung B = vm/v, bei 600 verschiedenen Messlotrechten aus 
60 Messstellen. 


polation der sich daraus ergebenden Ausgleichskurve, kann bei héheren Wasserstanden das 
3 und damit das vm wenigstens angenadhert bestimmt werden. Dieses Verfahren ist schon 
sehr alt und ist schon in den ersten Messvorschriften zu finden. Neuerdings auch in den 
-orerwahnten Richtlinien Koblenz 1953, unter Punkt 117. Die Losung kann allerdings nicht 
voll befriedigen. Um eine ausreichend belegte 6-Kurve zu erhalten, miissen méglichst viele 
VYoll-Messungen genau in jenem Profil vorgenommen werden, in welchen man die Ober- 
fachengeschwindigkeiten bei Hochwasser messen kann. Soferne man tiber keine Kabel- 
kran-Messtellen verfiigt, kommen fiir HW-Messungen nur Brickenprofile in Frage, welche 
man aber bei Vorhandensein von Briickenpfeilern fiir Mittel- und Niederwassermessungen 
ieber vermeidet. Ausserdem bedeutet die Ermittlung der )) f vo eine 50-prozentige Erhéhung 
des Zeitaufwandes fiir jede Messauswertung — oder mit anderen Worten: die Auswertezeit 
kann um ein Drittel verktirzt werden, wenn man die traditionelle, aber so selten brauchbare 
Ermittlung der }) f. vo weglasst. 

Es gibt aber eine Méglichkeit, mit einem Minimum an Messaufwand eine durchaus 


‘ragbare Losung zu finden und zwar durch die Ermittlung der Verhaltniszahlen 


nN = Vm/VomMax. 


Darin bedeutet vp die mittlere Geschwindigkeit im Messprofil und vomax die grésste 
Oberflachengeschwindigkeit im Profil. 

Fiir verschiedene steirische Messtellen wurden nun aus 861 Messungen der vergangenen 
Jahre die Verhaltniszahlen n = V»/vomax berechnet. 

Diese Werte schwanken im Bereich zwischen 0,30 und 0,85, das Mittel liegt bei 0,62. 
Die Abbildung 3 zeigt die Haufigkeitsverteilung. Die Streuung ist sehr weit. Nur 30 % aller 
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Abb. 3 . 


Haufigkeitsverteilung von 861 Werten n = vm/Vomax aus 62 verschiedenen Messstellen. 


Werte weichen vom Mittel weniger + 5% ab und nur 52 % aller Werte liegen innerhalb 
eines Toleranzbereiches von + 10%. Aus dem allgemeinen Verhalten der Vomax kénnen 
daher keine brauchbaren Schliisse iiber die Abflussmenge gezogen werden. Es zeigt sich 
aber tiberraschender Weise, dass in den einzelnen Messprofilen die Beziehung zwischen 
Ym und dem yomax ausserordentlich enge ist und dass die Abweichungen von dem — fiir 
das Profil giiltigen Mittel jeweils nur gering sind. Bei diesen Vergleichen kénnen natiirlich 
nur Messungen herangezogen werden, die genau im gleichen Profil vorgenommen wurden. 
Eine weitere Voraussetzung ist eine gewisse Regelmassigkeit im Wachsen der Querschnitts- 
flache mit steigendem Wassersiegel. 

Fir 17 steirische Messtellen wurden nun jeweils aus den vorhandenen Messungen die 
Wertepaare n = ym/vomax und yomax, getrennt nach Messtellen in ein Achsenkreuz 
eingetragen und die Ausgleichsgerade n = f (vomax) ermittelt. (Siche Abb. 4 und Tafel 1} 

Mit Ausnahme von fiinf Messprofilen kleinerer Gewasser, bei welchen sich die n-Werte 
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mit steigenden yomax-Werten Andern, sind die n-Werte fast iiberall konstant, das heisst, 
die Ausgleichsgerade ist jeweils parallel mit der vomax-Achse. 

Kennt man also aus Normal-Messungen in einem Profil die Werte n = Vm/Vomax, 
beziehungsweise den Mittelwert von n, ferner aus Ufervermessungen fiir jeden Pegelstand 
die Querschnittsflache F des geschlossenen Profiles, so braucht man bei Hochwasser nur 
die grésste Oberflachengeschwindigkeit (vomax) Zu messen und erhalt den Abfluss Q aus 
der Beziehung: Q =7.yvomax.F, wobei die Fehlergrenzen dusserstenfalls mit +— 10% © 
anzunehmen sind. In Anbetracht des minimalen Messaufwandes ist dies ein sehr giinstiges 
Ergebnis. Die Messung des yomax ist mit Hilfe von Schwimmern leicht durchzufiihren. 

Da bei den Vergleichsmessungen die vo bei voll eingetauchtem Fliigel, also etwa — 
4 bis 5cm unter der Oberflache gemessen werden und die Oberflachenschwimmer immer 
etwas voreilen, muss man die gemessene Schwimmergeschwindigkeit vs noch um etwa 
3% abmindern, um ein vergleichsfahiges vo zu erhalten, d.h. vomax = 0,97 vsmax. 

Als wesentlicher Vorteil dieser yomax-Methode kann der Umstand vermerkt werden, 
dass in geschlossenen Profilen (Doppelprofil mit Ueberflutungsflachen sind hiezu nicht | 
geeignet) die Extrapolation des n-Wertes, der ja meist konstant sein wird, mit grosser 
Sicherheit erfolgen kann. Ausserdem ist die Messung des vomax mit Hilfe von Schwimmern | 
praktisch iiberall méglich, sodass fiir die Ermittlung des n-Wertes die normalen — bei 
Nieder- und Mittelwasser bentitzten — Messprofile herangezogen werden konnen. Hiezu 
ist es allerdings erforderlich, bei jeder Messung auch die vo zu messen und daraus das yomax | 
zu ermitteln. Der Nachteil der vorhin erwahnten amerikanischen 2-Punkt-Methode fiir | 
Routinemessung liegt nun darin, dass hiebei das vpmax nicht ausgewiesen wird und damit 
auch das n nicht errechnet werden kann. | 

Die manchem Hydrographen der alten Schule viel zu weitherzig scheinende Fehler- | 
toleranz von + 10% ist in Anbetracht des minimalen Messaufwandes durchaus tragbar. | 
Jedenfalls ist es bedeutend besser, sich mit einem solchen Messwert zu bescheiden, als in | 
Ermanglung von Messwerten, eine Extrapolation der Schliisselkurve mit vielleicht 20-25 % | 
Fehler zu riskieren. | 

Es diirfte sich bestimmt lohnen, die vomax-Methode bei verschiedenen anderen | 
Messprofilen — auch an grésseren Fliissen — zu erproben. Vielleicht findet sich dabei auch | 
einmal eine hydrauliche Erklarung dafiir, warum die n-Werte, welche meist konstant sind, 
in einzelnen Fallen eine deutliche Abhangigkeit von vomax zeigen. i 

Die Arbeit des Hydrologen ist ein ewiges Suchen und Forschen. Mége diese kleine | 
Anregung mit dazu beitragen, die Schwierigkeiten zu iiberwinden, die zich den { 
Hochwassermessungen entgegenstellen. 


Graz, im Mai 1956. 


¥ 
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Zusammenfassung 
Bei Hochwasser ergibt sich die Notwendigkeit, die Messzeit soweit als méglich herab- : 
zusetzen, um bei einem Hochwasserereignis méglichst viel Messungen vornehmen zu kénnen 
und um zu grosse Wasserstandsschwankungen wahrend der Messung zu vermeiden. Die 
Zweipunktmessung — nach amerikanischer Art in 0,8 und 0,2 der Tiefe, wobei :- 


vm = (v0,2 + vo,8)/2 und 


die Zweipunkt — Messung nach Kreps, knapp an der Oberflache und in 0,38 der Tiefe, 
wobei: ym = 0,36 vo + 0,634 vo,38 — ergeben schon bedeutende Zeitersparnisse. An Hand 
eines Kollektivs von Messungen an 600 Lotrechten wird nachgewiesen, dass die als Notlésung | 
oft empfohlene Ein-Punkt-Messung, wobei vm = v0,40 den geringen Zeitgewinn gegeniiber 
der Zwei-Punkt-Methode mit viel zu hoher Verschlechterung der Genauigkeit erkauft. 


Nach Darlegung der Schwierigkeiten, welche sich bei den reinen Oberflachenmessungen 
fiir das Verfahren 


SS; 


“a =f vm 

: Sve 
ergeben, wird gezeigt, dass mit geringstem Messaufwand, aus einem einzigen Messwert j 
namlich dem y ymax, der Hochwasserdurchfluss mit + 10 % Fehler ermittelt werden kann. | 
Fiir 17 steirische Abflussmesstellen wurden aus je 15 bis 20 Messungen der letzten Jahre 
die Werte n = ¥m/vomax gerechnet und daraus fiir jede Messtelle ein Mittelwert 7 bestimmt. ' 


Wird nunmehr bei Hochwasser nur das vopmax gemessen, lasst sich die mittlere Profilgeschwin-- 
digkeit aus der Formel ym = nx vymax berechnen. 
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TABELE 


Die Berechnung der Verhéltniszahlen n = vm/ Vomax 


i | 
| 
| | Proznteuelle 
= Abweich 
| Nr. Messtelle Jahr Vm Vouna xen |7 =e | n v. Mittel? 
oe | | 100(n/n — 1) 
| | 
_ 1 Riesachsee- 1952 0,91 Teil 0,53 0,50 | + 6% 
| | Abfiuss 0,85 172 0,49 0,50 Sree, 
| 0,88 1,75 0,50 0,50 + 0% 
| 0,63 1,27 0,50 0,46 as BO 
0,76 1,58 0,48 0,48 + 0% 
| 0,43 0,93 0,46 0,42 Chg 
| 1953 | 0,50 1,18 0,42 0,45 & = 2, 
| 0,75 1,63 0,46 0,49 & = 3, 
| 0,85 1,63 0,52 0,49 = ror, 
0,35 | 0,82 0,43 0,41 3 41% 
0,28 0,71 0,40 O}4052 OY 
0,20 0,48 0,42 0,38 + | +10% 
Ie 
1954 | 0,30 0,79 0,38 0,41 S =, 
0,90 1,86 0,48 0,51 | 67 
0,51 1,14 0,45 0,44 2 Ne ony: 
1955 | 0,50 1,18 0,43 0,45 47 
1,06 1,95 0,55 0,52 48 ey. 
0,75 1,64 0,46 0,49 253% 
0,43 0,94 0,46 0,43 Ma 7ie/s 
0,32 0,68 0,47 0,40 P17, 
2 | Untertalbach- 1952 } 1,08 54 0,72 0,72 + 0% 
Tetter 0,95 1,40 0,68 0,69 ie, 
0,78 1,27 0,62 0,66 Sey 
0,88 1,30 0,68 0,66 3% 
0,64 1,08 0,60 0,61 Di 
0,43 0,85 0,51 0,54 6% 
1953) 10,51 0,96 0,53 0,57 Beak 
0,81 1,24 0,66 0,65 seal 
0,92 1,35 0,68 0,68 + 0% 
tal 
1,03 1,47 0,70 O7A 3 — 2 
0,48 0,86 0,56 0545. + 3% 
~ 
0,49 0,84 0,59 0,54 S| ES 
0,30 0,60 0,50 0,47 7 | + 6% 
1954 | 0,26 0,54 0,48 0,46 & + 4% 
0,59 1,05 0,57 0,60 © = 
1.32 1,73 0,77 783) | Sy, 
i 11,64 0,69 O76) — 9% 
0,66 P12 0,59 0,61 BA 
0,64 1,07 0,60 1,60 + 0% 
| 0,40 0,79 0,51 0,53 — 4% 
| 
1955-|" 0,25 0,54 0,46 0,46 + 0% 
| | 0,55 1,03 0,53 0,59 10% 
| 0,69 1,09 0,63 0,61 Hn 3 OF 
| 1,19 1,58 0,76 0,74 sa o7 
| 0,90 ew) 0,68 0,67 ele 
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TAFEL 1 (bis) 


Die Berechnung der Verhaltniszahlen n = ym/vomax 


Prozentuelle 
— Abweichung 
Nr. Messtelle Jahr vm yomax |n =m _ n v. Mittel 
ba 100 (n/n — 1) 
eninge | re per are eae So eri ere eee 
Untertalbach- 1955 | 0,60 1,03 0,58 0,59 Sane 
Tetter 0,48 0,89 0,54 0,55 = 
3 | Sdlkbach in 1952 | 0,38 0,69 0,55 0,58 5% 
Stein 1,38 2,45 0,56 » 3:07 
1,44 2,59 0,56 » eS He 
0,63 1,11 0,57 » 9% 
0,75 1,27 0,59 » a2 %, 
0,82 1537, 0,60 » Sea 
0,66 1,09 0,61 » 4°57 
1953 | 0,60 1,08 0,56 » wae 387 
0,91 1,53 0,60 » + 3% 
0,87 135 0,65 » 112%, 
0,59 1,04 0,57 » ee, 
0,42 0,73 0,58 » SLO, 
1954 | 0,35 0,64 0,55 » anh 
1,02 1,76 0,58 » +07 
1,37 2,28 0,60 » te oe 
| 1,54 2,69 0,57 » yp lei). 
0,59 1,09 0,54 » lee 
0,74 ee 0,61 » Hedy, 
| 
0,52 0,91 0,57 » =1 2% 
1955 | 0,36 0,64 0,56 » eee 
0,39 0,74 0,53 » — 9% 
0,65 1,19 0,55 » — 5% 
| S: 
0,99 1,58 0,63 — + Oe 
| 1,46 PAD? 0,63 Sp. 2.9% 
1,19 2,11 0,57 » — 7¥ 
| 0,77 1,23 0,63 » . f Oo 
4 | Krunglbach 1952 | 0,42 1,02 0,41 0,46 hs 
Tuckbauer 0,39 0,84 0,47 » +2% 
0,30 0,64 0,47 » 2%, 
| 0,47 0,94 0,50 » ge, 
1953 | 0,46 0,95 0,49 » + 6% 
0,23 0,53 0,43 » wea yA 
0,36 0,79 0,46 » Or. 
| 0,17 0,44 0,39 » —I517, 
| 0,19 0,40 0,48 » aay, 
1954 | 0,69 1,43 0,48 » rer ty, | 
0,32 0,72 0,45 » —2% | 
0,52 1,08 0,48 » ae a | 
0,57 1,23 0,46 » +0” 
0,63 1,41 0,45 » G7 
1 i | t 
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TAFEL 1 (bis) 
Die Berechnung der Verhdltniszahlen n = ym/vomax 


Prozentuelle 


+ 9% 
Alay, 


+2149, 
qe 


Be); 
387 
a ge 
—11% 
5 219/ 
eels 
45 
“> © 7 
+ 6% 


*XBUI O, 


=u 


0,60 


0,64 


0,56 
0,54 


— 
on _— 
cs 
rey | 
Seis 
oS'S 
. SS, 
5:8 
< 4 
is 
x 
8/3 
| 
~ 
ra 
(avy 
€ 
So 
=~ 
S 
> 
+ 
ES) 
Gs) 
ler) 
o 
fal 
o 
& 
n 
Dn 
S 


Nr. 


| Krunglbach 
Tuckbauer 


1947 


Gollingbach- 
Oppenberg 


5 


237 


TAFEL 1 (bis) 


Die Berechnung der Verhdltniszahlen n = ym/vomax 


Prozentuelle 
; ADWEEDOT 
Nr. Messtelle Jahr vm Dyyoaeb< ij gh n Vv. Mitte 
| veins 100(n/n — 1) 
| racemes 
6 | Enns- 1952 | 0,59 0,97 0,61 0,66 — 8% 
| R6thelbriicke 1,06 1,54 0,69 » = 5% 
1.20 1,79 0,67 » 9, 
1,14 1,59 0,72 » ey 
1953 | 1,23 1,88 0,66 » +0% 
| 1,19 1,88 0,63 » A 
1,08 1,63 0,67 » m2 9, 
| 0,93 1,37 0,68 » 43% 
0,70 1,04 0,67 » a AG, 
| 1954 | 0,75 1,14 0,66 » + 0% 
| 1,67 2,67 0,63 » 5m, 
| heal 1,72 0,70 » 4G, 
| 1,09 1,60 0,68 » a eA 
0,94 1,39 0,68 » 0327 
0.86 1,34 0,64 » ag ¢7 
1955 | 0,74 1,15 0,65 » =O, 
| 1,38 1,99 0,69 » 5 Of 
| 1.04 152 0,69 » + 5% 
| 1,16 1,66 0,70 » + 6% 
0,83 1,29 0,65 » = 
7 | Triebenbach- 1952 | 0,26 0,43 0,61 0,61 J Oe; 
Brodjager 1,08 1,69 0,64 0,58 +10% 
| 1,04 1,83 0,57 0,58 ASG, 
| 0,55 0,95 0,58 0,60 3 
0,67 1,08 0,62 0,60 ae Re 
0.66 1,05 0,63 0,60 + 5% 
1953 | 0,42 | 0,75 0,56-—10,60° | Ty, 
0,62 1,08 0,58 0,60 Ba 
0,97 1,79 0,54 0,58 i 
1,20 2.25 0,53 Open 1% 
| 0,43 0.71 0.61 0,60 § 2% 
0,30 0,51 0,59 O.G1M tee gy 
NN 
1954 | 0,72 119 0,62 0,60 454 
1,10 1,89 0,58 0581 Ss + 0% 
0,70 1,09 0,64 0,60 i ere 
| 0.65 1,00 0.65 060 S&S + 3% 
! 0,46 0.69 0,67 0.61 © + 10% 
| ] 
1955 | 0,37 0,61 0,61 0,61 0x 
1:58 2.40 0,63 0,57 +10% 
1,04 1,66 0,63 0,58 +94 
00 1,70 0,59 0.58 be 
0,83 1,34 0,62 0,59 155% 
t 
| 1956 | 0,30 0,47 0,54 0,61 1, | 


TAFEL 1 (is) 


Die Berechnung der Verhdltniszahlen n = ym/|Vomax 


Prozentuelle 
| - Abweich 
Nr. Messtelle Jahr vm paaee || (fh a n at Mitel 
a 100 (”/n — 1) 
ee EES ES See | ama (00 Pe een UR ae MO DER 
8 | Palten- 1952), 1065.4) A510 | 0,59 =| 0,65 | 19, 
Biischendorf DO enon) ee OS67/ » | A 
1,18 nee 0,67 » | = age, 
0,96 | 1,42 0,67 » PS ie, 
0,94 1,43 0,66 » Lae, 
1953 | 0,97 1,45 0,67 » peo’, 
1,11 1,63 0,68 » B/ 
0,99 1,50 0,66 » EY, 
0,84 1,29 0,65 » 0% 
0,65 1,09 0,60 » SY 
1954 | 0,67 1,10 0,61 » AGL 
1,18 1:72 0,69 » dey, 
1,18 1,82 0,65 » SERIA 
1,03 1,57 0,66 » EPO, 
0,83 1,30 0,64 » =a, 
0,84 128 0,66 » NEN, 
1955 | 0,65 1,08 0,60 » = Bie 
il 1,66 0,67 » sere 
1,01 1,55 0,65 » EOI 
1,08 1,66 0,65 » 2E OYA 
1,03 1,62 0,64 » == 
0,94 1,41 0,66 » 2% 
0,44 1,41 0,66 » + 2% 
0,76 21 0,63 » 3 
1956 | 0,90 1,33 0,68 » FEY, 
9 | Palten- 1952 | 0,62 | 0,86 0,73 0,70 SEW EY. 
Selzthal 1,42 | 2,04 0,69 » 297, 
128 177 0,73 » seg 7 
0,96 1532 0,73 » ++ 4% 
1,00 1,45 0,69 » oe 
1953 | 0,94 1,30 0,73 » 1 4% 
palsy 1,73 0,68 » — 3% 
0,97 1,35 0,72 » eae, 
0,85 1,19 0,72 » 3 
0,60 0,84 0,72 » tows O/ 
1954 | 0,68 0,94 0,72 » sepa 
1,30 1,86 0,70 » +0% 
a 2,05 0,69 » = LY, 
et 1,60 0,70 » +0% 
0,93 1,30 O73N 1 |S 3% 
0,83 1,22 0,68 » \ ei 
0,77 1,04 0,74 » a Oo 


Die Berechnung der Verhdltniszahlen n = ym/Vomax 


TAFEL 1 (dis) 


Prozentuelle 
= Abweichung 
Nr. Messtelle Jahr | vm vemax | = n v. Mittel 
yomas 100 (n/n — 1) 
| 
Palten- 1955 | 0,64 0,88 0,73 » apg 
Selzthal 11D 1,61 0,69 » coin, 
| 1,25 1,79 0,70 » Se 0i7, 
F | 1,08 1,54 0,70 » ean liee 
1,24 315 0,71 » as A 
0,93 1,36 0,69 » — ee 
0,93 1,38 0,68 » = 3 Ze 
0,74 en 0,67 » —4% 
10 | Salza- 1952 | 1,09 2,10 0,52 0,56 a= SZ 
Wildalpen 1,19 2,20 0,54 » — 3% 
0,81 1,37 0,59 » iS, 
| 0,68 132 0,52 » a FY, 
0,75 2) 0,57 » ae 2H 
1953 | 1,09 1,85 0,59 » Se, 
0,98 1,62 0,61 » ae A 
1,52 DEE 0,60 » BES i 
0,69 1,13 0,61 » + 9% 
0,40 0,60 0,67 » a 201°/ 
1954 | 0,75 1,38 0,54 » — 3° 
1,02 172 0,59 » BERS ey 
1,50 2,54 0,59 » + 5% 
0,91 1,48 0,61 » a 987, 
0,71 1,26 0,56 » + 0% 
0,66 1,38 0,48 » 14.7 
1955 | 0,49 0,87 0,56 » A 
| 1,41 2,47 0,57 » ate lA 
| 0,64 1,22 0,52 » Sage, 
11 | Enns-Gross- 1952 0,69 0,99 0,69 0,69 . OF, 
|  reifling 1,78 2,45 0,73 » a GA 
2,30 3,42 0,67 » = BY, 
1,59 2,30 0,69 » 4205, 
1,88 2,54 0,74 » age, 
| 0,97 1,29 0,75 » 49% 
| 1953 | 1,81 2,79 0,65 » mar. 
| | 2,14 Dp 0,76 » 4+10% 
| 1,63 227 0,72 » + Ay 
0,96 1,44 0,67 » 397 
0,81 1.22 0,67 » = 3% 
0,71 0,98 0,73 » Sg ghy A 
1954] 1,18 | 1,73 0,68 » 1 
2,19 3,09 0,71 » + 3 
1,47 2,20 0,67 » a5 


Die Berechnung der Verhdltniszahlen n = ym/vomax 


TAFEL 1 (bis) 


ppeeeniuele 
— Abweichun 
Nr. Messtelle Jahr Vm vomax |” = ae n V. Mittel 
| , 100(n/n — 1) 
Enns-Gross- 1954 1,42 2,18 0,65 » — 5% 
reifling 1,09 1,64 0,67 » -- 3% 
0,98 1,46 0,67 » ey 
Vo 
1955 | 0,70 1,04 0,67 » == Be, 
2,06 2,90 0,71 » + 3% 
1,30 2,00 0,65 » == 
0,90 oF 0,71 » 3.07 
12 | Mur- 1952} 1,30 2,21 0,59 0,58 tL DY 
St. Georgen 1,01 1,82 0,56 » — 4% 
Ws 1,95 0,59 » 1 Oy 
1953 | 0,68 1,19 0,57 » 2%, 
1,40 203 0,63 » Baas 
1,31 2,15 0,61 » re, 
AOS Tes 0,60 » + 4% 
1954 | 1,05 1,82 0,58 » 0% 
0,98 1,64 0,60 » aE Ay 
0,86 1,54 0,56 » Ao, 
1955 | 0,69 1.25 0,55 » — 59 
1,09 1,98 0,55 » == wy 
| 0,99 1,80 0,55 » E5197 
173 | Mur- 1952 | 1,42 1,94 0,73 0,72 36 WOK 
|  Knittelfeld 1,01 1,46 0,69 » — 4% 
1,24 1,68 0,74 » + 3% 
1953 | 0,69 0,91 0,76 » IE GY 
1,50 2,08 0,73 » + 2%, 
1,37 1,89 0,73 » + 2% 
0,94 1,26 0,74 » + 3% 
| 1954 | 1,09 1,55 0,70 » PES 97, 
| | 0,98 1,38 0,71 » == NYA 
| 0,86 iP 0,71 » — 1% 
1955 | 0,71 1,01 0,70 » — 3% 
1,04 1,48 0,70 » — 3% 
1,01 1,42 0,71 » sil 
ge ee ee nnn EEE 
114 | Mur-Leoben 1952 1,70 2,43 0,70 0,66 + 8% 
1,07 1,65 0,65 » ae o4 
ag 1,70 0,69 » + 6% 
1953 | 0,79 {1,022 0,71 » + 9% 
1:52 2,26 0,67 » + 3% 
1,40 2,07 0,68 » ie Le 
1,10 1,62 0,68 » saeee 
0,99 1,62 0,61 » == BY 


TAFEL 1 (bis) 


Die Berechnung der Verhdltniszahlen n = ym/vomax 


Prozentuelle 
| = Abweichung 
Nr. | Messtelle Jahr Vm yomax | | 7 —=—-™ n Vv. Mittel 
ids 100(n/n — 1) 
———————— el 0”80€”00C20@CL_ 
Mur-Leoben 1954 | 1,15 1,75 0,66 0,66 Oo, 
eeu 2,89 0,60 » 597, 
1,56 2,24 0,70 » Je 
| 1,02 1,62 0,63 » a 5 
| 0,89 1,40 0,63 » 5, 
1955 | 0,75 1:22 0,62 » ee, 
1,06 1,64 0,65 » =i, 
| 0,98 1,55 0,63 » = 5197 
| 
1949 | 1,57 Meo? 0,71 » 9%, 
| 1,06 1,60 0,67 » +3% 
| 
| | ot,33 1,90 0,70 » age 
| 1,04 57 0,67 » ea, 
15 | Miirz- 1952 | 1,48 2:23 0,66 0,61 CaS, 
Wartberg 0,70 1,18 0,60 » 2 
0,60 1,04 0,58 » — 5% 
0,68 1,10 0,62 » ai ae 
1953 | 0,66 tA 0,59 » Be se 
0,86 1,38 0,63 » 4 3, 
0,95 1,48 0,64 » SEIS 
0,54 0,96 0,56 » Sey 
1954 | 0,84 1,33 0,63 » 43 
0,83 1,28 0,65 » 4799), 
(orgs | 149 0,63 » AS ay 
0,69 1,16 0,60 » Big by 
1955 | 0,63 0,97 0,65 > i. Bs KY, 
| 
| 1 
16 | Thorlbach- 1952 | 1,57 2,33 0,68 0,65 y SRR 
Kapfenberg Ns 3 2,90 0,64 » + 4% 
0,98 1,48 0,66 » | a 
| ae 
0,89 1,47 0,61 » 26% 
1,11 1,69 0,66 » + 1% 
1953 | 0,90 1,40 0,64 » 39°, =~ 
1954 | 1,58 2,43 0,62 » AG: 
1,40 2,10 0,66 » Ee 
1,13 1,67 0,68 » + 4Y¥ 
| 1955 | 1,67 2,56 0,65 » | + 0° 
1,32 2,05 0,65 » =e O8 
| 1,20 | 1,99 0,61 » 567 
| 18034 |Eivel 0,64 | » Ela 
| 0,99 We S/, 0,63 » — 3Y i 
at } 
| _ 1,04 1,56 0,67 » + 3% | 
1905 1,63 0,71 » 1 giby | 


TABELS I Gis) 


Die Berechnung der Verhéltniszahlen n = ym/vomax 


| \ Prozentuelle 
— Abweichung 
Nr. Messtelle Jahr Pa vomax | n =m A y. Mittel 
VoMax | 


TN 


100 (n/n — 1) 


17 | Mur-Kalsdorf 1952 | 2,45 3,29 0,75 0,68 4, 
IOS Yo 7 2,81 0,61 0,65 69 
1954 | 2,22 3,21 0,69 |0,68 9| sll OZ 
DED 3,36 OGOUETIE0;69 BONS Eat O os 
1,61 D5 0,63 0.630) a= SIN 
1955 | 1,82 2,97 O62 One. By 
1,62 2,56 0,63 0,64 & all bi A 
So 
1948 | 1,96 278 0,72 0,65 i +10% 
2,35 3,19 0,74 | 0,68 | LOY, 
1949 | 1,74 2,70 0,65 0,64 — 2% 
I 138 2,25 0,60 0,61 = HY, 
LAG | 2138 0,62 | 0,62 SOY, 
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TAFEL 2 


Die mittleren Verhaltniszahlen n = ym|vomax fiir 17 Messtellen mit zusammen 353 Messungen 


Zahl der Innerhaib der | Innerhalb der 
unter- Fehlertoleranz | Fehlertoleranz 
Nr. Messtelle suchten Gleichung Seely van IO, 
Abfluss- ; fiir n liegen YE, liegen Wie 
mes- aller unters. aller unters. 
sungen Falle Falle 
1 | Riesachsee- 
Abfliuss 20 n = 0,34 + 0,091 vomax 45% 95, 
2 | Untertalb. Tetter Ol n = 0,31 + 0,273 vomax T4% 100% 
3 | Sélkbach-Stein 6 NN peo.58 81% 96 % 
4 | Krunglb.-Tuckb. 20 n = 0,46 60% 90% 
5 | Gollingb. 
Oppenbg. 38 n = 0,66 — 0,05 vomax 53.76 STs 
6 | Enns-RGthelbr. 20 n = 0,66 80% 100% 
7 | Triebenb.-Brodj.|_ 23 | 7 = 0,62 — 0,022 vomax 57% 96 % 
8 | Paltenb.- | 
Biischend. DS n = 0,65 80 % 100 % 
9 | Palten-Selztal 25 n = 0,70 96% 100% 
10 | Salza-Wildalpen 19 n = 0,56 SrA 90% 
11 | Enns-Gr. Reifling 2) n = 0,69 WS, 100 % 
12 | Mur-St. Georgen 13 n= 0,58 O2e/, 100 % 
13 | Mur-Knittelfeld 13 n= O02 92% = 100% = 
14 | Mur-Leoben 20 n = 0,66 BY, 100 % 
15 | Miirz-Wartberg 14 n= 0,61 69% 100 % 
16 | Thorlb.- 
Kapfenbg. | 16 n = 0,65 8l% 100% 
17 | Mur-Kalsdorf 12 n = 0,47 + 0,0645 voinax Soon 100 % 


ETUDES RECENTES DU SERVICE FEDERAL DES EAUX 
SUR QUELQUES ASPECTS PARTICULIERS DES CRUES 


par 


M. E. WALSER 


La tache de notre service hydrographique, dictée depuis longtemps par les lois fédérales, 
comprend des travaux sur le régime des cours d’eaux en vue de la science hydrographiquet 
de Vutilisation de la force hydraulique, de la navigation intérieure et des corrections et 
endiguements. A notre époque, de nouveaux intéressés se présentent; mentionnons seulemen, 
la protection des riviéres contre la pollution. La multiplicité des applications des résultats, 
applications souvent ignorées lors des levés, nous améne 4 relever, dés que nous exploitons 
une station hydrométrique, tous les facteurs importants formant dans leur totalité ce que l’on 
appelle le régime du cours d’eau a l’endroit envisagé. 

Un de ces facteurs, dont nous nous préoccupons aujourd’hui, est celui des crues. Il est 
lui aussi d’une grande diversité, mais laisse parfois entrevoir certaines régularités permettant 
de parler non seulement des crues, mais d’un régime des crues d’un cours d’eau déterminé. 
Si nos ancétres devaient se borner a constater et a conserver dans le terrain les niveaux 
atteints par l’eau lors des crues extraordinaires, nous voyons que tout essai d’étude théorique 
de ces phénoménes, surtout si l’on envisage l'ensemble d’un réseau fluvial, souléve forcément 
ja question des débits. L’élément primordial de |’écoulement dans un systéme fluvial, c’est 
fa présence dans son bassin versant, d’une quantité d’eau, qui se met en mouvement sous 
Vinfluence de la pesanteur et qui provoque ainsi dans les cours d’eau des débits déterminés. 
Le niveau que l’eau atteint 4 un endroit ou a l’autre, dépendra toujours en premiere ligne 


Fig. 1 
Jaugeage de la crue de l’Aar a Berne, le 25 novembre 1944. 
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du débit. Il y aura comme facteurs secondaires, la forme et la rugosité du lit, ainsi que la 
pente, donc des facteurs changeant non seulement d’un endroit a !’autre, mais soumis 
aussi a un endroit fixe a des variations temporaires. Pour certains points de vue, inondations 
et hauteurs des digues p. ex., le niveau atteint peut étre essentiel, mais si l’on ne veut pas 
se borner 4 la statistique, il est nécessaire de faire intervenir les débits. 

La tache de déterminer les débits des crues est difficile; elle nécessite souvent des procédés 
et installations particuliers et les travaux sont parfois dangereux. Deux excellentes publications 
américaines (1) (2) donnent des indications trés utiles pour calculer les débits maxima d’une 
crue apres avoir observé les niveaux de |’eau ou aprés en avoir relevé les traces a des endroits 
caractéristiques. 

Toutefois, ces calculs nécessitent l’°emploi de formules trouvées dans des laboratoires 
sous des conditions plus ou moins idéales, ne correspondant que d’une fagon approximative 
au cas envisagé et ils font souvent appel a des coefficients pouvant varier entre des limites 
assez espacées. Ils ne sont par conséquent pas trés exacts et ne doivent étre appliqués que 
dans des cas ot le jaugeage méme n’est pas possible. 

Il y a surtout deux raisons qui rendent difficile le jaugeage des crues :Le fait que les crues 
se présentent souvent brusquement et qu’elles sont de courte durée, — elles peuvent survenir 
pendant la nuit, — et d’autre part le fait que lors des crues les riviéres aménent toutes sortes 
de.corps flottants présentant un danger pour nacelles et instruments. En aval des lacs, ces 
deux facteurs se font sentir d’une fagon beaucoup moins génante et comme nous possédons 
en Suisse un nombre assez considérable de lacs, surtout la ot les riviéres sortant des Alpes 
entrent dans le plateau, il nous est souvent possible de jauger aussi les crues. 


Fig. 2 
Téléphérique de jaugeage sur le Ticino a Bellinzona. 
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La fig. 1 montre un jaugeage de |’Aar a Berne, le 25 novembre 1944, débit jaugé 
417 m/s, correspondant a une durée dans Vannée moyenne d’une heure seulement, le débit 
de la pointe ayant atteint 420 m/s et le débit maximum observé depuis l’année 1917 étant 
de 425 m3/s. 

Mais nous cherchons aussi, en amont des lacs, a équiper les stations de fagon a pouvoir 
jauger autant que possible les crues. La fig. 2 représente un téléphérique de jaugeage au 
Ticino a Bellinzona qui nous rend indépendant de nacelles et de pontonniers et qui permet 
Vexécution du jaugeage avec un seul aide, lors des crues avec deux. On a jaugé avec cette 
installation des débits jusqu’a une valeur correspondant a une durée dans I’année moyenne 
de 5 1/2 jours. 

Toutefois, il arrive que les grandes vitesses de l’eau sur une grande profondeur, et surtout 
les corps flottants rendent impossible le mesurage des vitesses jusqu’au fond et le relevé de 
ce dernier. On doit alors se contenter de déterminer les vitesses a la surface et, peut-étre, 
dans une zone immédiatement en-dessous de celle-ci. Pour l’élaboration de ces Jaugeages 
incomplets on applique un coefficient indiquant la relation entre la vitesse superficielle et 
la vitesse moyenne, cette relation ayant été trouvée sur la base de jaugeages complets dans 
le méme profil lors de débits moins grands. Un autre facteur important pour I’élaboration 
de ces jaugeages, c’est le profil qui n’est cependant bien connu que si le jaugeage se fait 
dans une partie rocheuse ou dans une partie dans laquelle le fond a été fixé artificiellement. 
Si par contre le lit est formé d’alluvions, on ne sait pas a quelle altitude il se trouvait lors 
d’une crue déterminée. Méme si l’on trouve le fond du lit avant et aprés la crue au méme 
niveau, il serait faux d’en conclure qu’il n’efit pas bougé pendant la crue. Des observations 
directes dans de petites rivi¢res et des essais d’élaboration de jaugeages incomplets nous 
ont amenés a croire que dans les conditions caractérisées ci-devant, le fond du lit se trouvait 
a un niveau sensiblement inférieur qu’il ne |’était avant et aprés la crue. 
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Fig. 3 
Indicateur du niveau du fond lors d’une cure. 


Pour obtenir des indications sires et chiffrées a ce sujet, nous avons muni certaines de 
nos stations d’une sorte de limnimétre indiquant le niveau du fond lors d’une crue. Celui-ci 
est construit de la facon suivante: (fig. 3). Dans le profil envisagé, autant que possible au 
milieu du lit, on creuse un trou de 1 m a t,5 m de profondeur. Au fond du trou on place une 
pierre artificielle peinte en rouge et munie du chiffre 1; par nivellement on détermine le niveau 
auquel se trouve la pierre. On recouvre ensuite la pierre d’une couche d’alluvions de 20 cm 
d’épaisseur et on y place la pierre artificielle N° 2, en déterminant également son niveau. 
On continue de cette facon jusqu’a ce que le trou soit comblé. L’emplacement est soigneuse- 
ment relevé. A la prochaine saison d’étiage on creuse au méme endroit et on reléve le niveau, 
au-dessus duquel les pierres artificielles ont disparu. On obtient ainsi le niveau auquel se 
trouvait le fond lors de la plus grande crue entre le premier et le deuxieme creusage. ; 

La fig. 4 montre un profil de ’Emme a Gerlafingen, dans lequel sont indiqués le fond 
avant et aprés les crues, le fond lors de la crue meme, le niveau moyen de l’eau et le niveau 
de l’eau lors de la plus grande crue dans le laps de temps en question. 
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niveau de la crue du 22 aout 1954 


fond lors de la crue 
supplement de la surface mouillee 11% 


fond ordinaire, avant et apres la crue 


Fig. 4 
Emme a Gerlafingen. Niveaux de l’eau et du fond ordinaires et lors de la crue. 


niveau de la crue du 22 aout 1954 


—— 


supplement de la surface mouillée 21% 


fond ordinaire, avant et apres la crue 


Fig. 5 
Moésa a Lumino, Niveaux de |’eau et du fond ordinaires et lors de la crue. 


Un exemple analogue est donné par la fig. 5 qui concerne la Moésa & Lumino. On voit 
dans ce dernier qu’un approfondissement temporaire du lit de \’ordre de grandeur d’un métre 
se produit effectivement lors d’une crue. Ce phénoméne n’est donc pas du tout négligeable 
dans les calculs des débits maxima d’aprés des constatations concernant la surface d’eau 


lors de la crue ou dans |’élaboration de jaugeages incomplets, ceci pour autant qu’il s’agisse - 


d’un trongon du lit dans un terrain non rocheux et non fixé artificiellement. 

Le débit maximum momentané est sans doute la valeur qui caractérise le mieux une 
crue et qui intéresse en premier rang ceux qui s’occupent de ces phénoménes. Ceci dit, nous 
nous permettons cependant d’ajouter que la dite valeur n’est pas la seule caractéristique et 
que dans certains cas il est nécessaire d’en envisager aussi d’autres. Nous avons porté notre 
attention sur le volume d’eau écoulé lors d’un grand nombre de crues et aimerions illustrer 
le résultat par l’exemple suivant: 

La fig. 6 montre deux crues de la Maggia a Bignasco, une au mois de mai, l’autre au 
mois d’aoit 1951. La derniére a eu un débit maximum momentané de 450 m3/s, le plus 
grand débit observé a cette station pendant les 27 années d’observation; le volume d’eau 
écoulé est de 14 Mio m®. Par contre, la crue du mois de mai a débité au maximum 217 m3/s, 
donc beaucoup moins, mais son volume d’eau est de 30 Mio m?. 
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Fig. 6 
Maggia a Bignasco. Deux crues caractéristiques. 


Le débit maximum momentané conditionne les plus hauts niveaux de l’eau le long du 
cours d’eau. Il joue un role primordial pour des endiguements et des questions d’inondations. 
C’est aussi au moment du débit maximum, lorsque la vitesse d’écoulement atteint son 
maximum, que les ouvrages d’art sont les plus exposés et menacés. 

En ce qui concerne par contre l’effet d’une crue sur un lac se trouvant en aval du cours 
d’eau envisagé, c’est surtout le volume d’eau écoulé qui compte et non le débit maximum. 
Le volume d’eau joue aussi un réle important dans les études sur les relations entre les 
quantités d’eau tombées sous forme de précipitations et celles écoulées dans les cours d’eau. 
Toute étude dans ce domaine doit s’occuper des volumes d’eau. 

Nous avons montré dans notre article intitulé « Beitrag zur Theorie der Hochwasser » 
et paru dans le périodique « Cours d’eau et Energie » (en allemand: Wasser- und Energie- 
wirtschaft, Ziirich) (*) comment la forme en plan d’un bassin versant influence la formation 
des crues. Les mémes précipitations, tombées sur deux bassins de forme différente provoquent 
des débits maxima différents, méme si le volume total écoulé est le méme. Cette étude pourrait 
étre poussée plus loin, en traitant des bassins composés de formes plus compliquées et en 
supposant des précipitations variables dans l’espace et dans le temps. On verrait alors de 
facon plus nette les facteurs dont dépend le débit maximum momentané et combien le nombre 
de ces facteurs est grand. Il en résulte que la formation des crues est trés diverse. Si nous nous 
sccupons uniquement des débits maxima, nous sommes amenés a considérer ces derniers 
comme étant de caractére fortuit; ils feront donc l’objet d’une étude statistique. Nous 
voulions par le travail précité indiquer un procédé qui fait mieux ressortir les causes agissant 
sur la formation des crues. 

La statistique nous a d’ailleurs été utile pour résoudre le probléme suivant: Il est 
souvent souhaitable de comparer entre elles deux crues, c’est-a-dire de se rendre compte 
de l’ importance hydrographique d’une crue. Dans ce but il ne suffit en tout cas pas d’indiquer 
seulement les niveaux ou débits maxima. A titre de comparaison ces chiffres.doivent étre 
accompagnés d’indications sur les valeurs maxima absolues aux mémes endroits, donc 
Jes valeurs extrémes observées jusqu’ici depuis le début des observations. Cependant, il 
n’y a jamais dans une région deux crues absolument semblables. La région touchée aura 
chaque fois une autre forme, le centre de gravité sera une fois ici, une fois la. Il serait donc 
iésirable de comparer l’importance d’une crue a une station déterminée avec l’importance 
ie la méme crue ou d’une autre A une autre station. Nous avons besoin d’une échelle 
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Centre et Nord-est de la Suisse, Crue de fin juin 1953. 
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commune pour toutes les stations. Cette échelle, c’est ja fréquence moyenne, avec laquelle 
la crue en question a été atteinte ou dépassée pendant les années antérieures. 

Dans notre article « Das Hochwasser von Ende Juni 1953 in der Zentral- und 
Nordostschweiz », paru dans le N° 10, 1953, du périodique « Cours d’eau et Energie » (4), | 
nous avons publié une carte dans laquelle les stations hydrométriques ont été groupées et 
représentées par des signes différents suivant la fréquence avec laquelle les valeurs extrémes. 
observées en juin 1953 avaient été atteintes ou dépassées lors des années antérieures. Dans 
la fig. 7 nous reproduisons cette carte. Les stations sont réparties en 5 classes; celles dont la | 
dite fréquence est plus petite ou égale a un sur une période de 24 ans sont marquées par des 
signes noirs; la teneur des signes en couleur noire diminue lorsque la fréquence augmente. 
On obtient ainsi une image assez parlante sur la région touchée et sur l’importance de la { 
crue dans ses différentes parties. Des cartes pareilles, dressées pour d’autres crues dans la | 

: 
p 


mé€me région ou aussi dans une autre, pourront étre directement comparées avec celle-ci 
et entre elles. Sur cette base, nous avons pu dire pour l’ensemblc de la région touchée que 
la crue de fin juin 1953 n’était pas aussi importante que celle de l’année 1910, mais qu’elle 
dépassait toutes les autres crues observées jusqu’ici dans la région depuis le début de notre 
siécle. | 
Le mois d’aott 1954 apportait en Suisse des précipitations extraordinaires et en par- | 
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ticulier des crues de caractére catastrophique dans la zone alpine (Fig. 8). La succession de 
quatre crues en un mois donne l’occasion de regarder de plus prés certains facteurs 
nydrologiques. 

La ligne D indique les débits 4 Felsberg en fonction du temps, la ligne ©) D représente 
tes débits cumulés. La ligne &) P indique les précipitations cumulées et l’écart E entre les deux 
Gerniéres lignes représente, si l’on ne tient pas compte de |’évaporation, la variation de 
fa réserve d’eau dans le bassin. La valeur absolue de la réserve n’est pas connue; elle est 
composée d’une partie variable E et d’une seconde partie constante, inconnue, a savoir la 
réserve d’eau qui se trouvait dans le bassin au début du mois. On voit nettement que la 
réserve d’eau a augmenté a partir du 6 aot tout en diminuant légérement entre deux crues 
et il est intéressant de rechercher |’influence de ce fait sur la relation entre les précipitations 
et les débits. Encouragés par les travaux de M. Pardé (°) et (6), nous avons calculé pour 
chacune des crues le coefficient d’écoulement, donc le quotient des volumes d’eau de crue 
et du volume des précipitations. La ligne des précipitations cumulées a servi de base pour ces 
calculs, elle a été dressée d’aprés des cartes pluviométriques journaliéres planimétrées. 
Quant aux débits, nous n’avons tenu compte que des débits de crue, c.-a-d. de la partie 
du diagramme au-dessus des lignes pointillées B. Pour connaitre l’influence de la durée du 
laps de temps considéré, nous avons exécuté le calcul plusieurs fois en variant d’une fois a 
Vautre la durée. La dispersion des résultats est d’environ -— 2 a 3%; le choix du laps de 
temps est donc de faible importance pour autant que ce dernier comprenne, bien entendu, 
la période des fortes précipitations et la décrue. Les valeurs obtenues sont représentées dans 
notre graphique et marquées par les chiftres C* et C. Les valeurs C* représentent les résultats 
des calculs exécutés tout simplement comme nous venons de les décrire. On constate que le 
coefficient a tendance a augmenter d’une crue a l’autre, mais on remarque aussi que les deux 
derniéres valeurs sont pour ainsi dire au-dessus d’une base inféricure par rapport a celle 
des deux premiéres. En cherchant une explication de ce phénoméne nous nous sommes infor- 
més auprés de la station centrale suisse de météorologie sur les températures et avons appris 
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=. Bassin du Rhin en amont de Felsberg. 
Variation de certains facteurs hydrologiques au mois d’aoait 1954. 


que la température 0° avait été observée les 15/16 aofat a une altitude d’environ 2100 m 
le 22 aofit A 2000 m. Les précipitations tombées ces jours-la a des altitudes supérieures ne 
se sont donc pas tout de suite écoulées et n’ont que peu contribué aux crues. Par conséquent 
nous avons refait les calculs en tenant compte de ce fait. Le résultat est représenté par les 
chiffres C. On voit donc que plus grande est la réserve au début de la crue, plus grand est 
le coefficient d’écoulement. Nous devons cependant dire que les déductions sur le volume 
des précipitations, que nous avons faites pour tenir compte de la’ température, ne sont pas 
basées sur des planimétrages exacts, mais sur des calculs approximatifs. Pour démontrer 
les relations de facon qualitative, cette économie de travail nous parait permise. 
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Fig. 9 
Bassin du Ticino en amont de Bellinzona. Variation de certains facteurs hydrologiques — 
au mois d’aott 1954. 


Les mémes calculs ont été faits aussi pour le bassin du Ticino en amont de Bellinzona. © 
La Fig. 9 e3t tout a fait analogue a la figure précédente, ainsi que les désignations. Elle © 
confirme la constatation que le coefficient d’écoulement s’accroit avec la réserve d’eau. 
Si les crues se succédent assez rapidement, pour que la réserve d’eau n’ait pas le temps de 


diminuer, ce coefficient augmente d’une crue a l’autre. 
-~ 
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HYDROMETEOROLOGICAL STUDIES IN INDIA 
by 
K. N. RAO 


During the past decade a number of multipurpose river valley projects have been taken 
up in India and more are under consideration. One of the essential items of information 
required in planning these projects is the data of rainfall and run-off. Though data of river 
discharges is scanty for most of the Indian rivers, fortunately systematic observations of 
rainfall are available extending over 50 to 60 years for over two thousand raingauges in 
the country. The need therefore for proper analysed data of rainfall for the various river 
basins needs no special emphasis. 


2. Realizing the importance of rainfall data in relation to water supply and drainage, 
a chapter was devoted to this subject even as early as 1889 in the publication «Climates 
and Weather of India, Burma and Ceylon». With the then available data the chapter included 
information on a variety of topics. Some of these are the frequency distribution of daily 
rainfall for a number of select stations with frequency curves, occurrences of heavy rainfall 
in a few hours to days, proportion of surface drainage to rainfall, evaporation from watei 
surfaces and rainfall on Indian river basins. Detailed studies are however naturally more 
recent. A brief reference will now be made of the hydrometeorological studies of Indian 
rivers. 


3. C. C. Inglis and A. J. Desouza (1930) made a critical study of floods and run-off 
of catchments of the Bombay Deccan based on records of 25 years of 1ive1 and raingauges 
in the Bombay Presidency. The main rivers considered ate the Tapi, Godavari, Bhima, 
Nira, Krishna, Ghatprabha and Vardha. These rivers stretch from the Narmada in the North 
«> the Vardha in the south a distance of 525 miles. The Narbada and Tapi fan of rivers 
dow into the Arabian sea and the rest flow eastward across the Deccan to the Bay of Bengal. 
As most of these rivers excepting Narbada and Tapi rise in the Western Ghats where the 
rainfall is heavy and of the order of 200’’ in hilly areas, rainfall over the Western Ghats 
4as a special importance. They obtained two equations connecting the rainfall and run-off 
»f these rivers. 


(i) For large catchments with rainfall varying between 200’’ to 30’’. 
Run-off = (.85 X R) — 12”. 


(ii) For non-ghat catchments away from the hills, run-off is very variable and the 
2xpression is 
(Rainfall — 7’’) 


-off = x Rainfall. 
Run-off (100) ainfa 


. C. Inglis (now Sir) (1943) also proposed a formula for flood intensity applicable to floods 
n India. 


7000 A 
ae V/A +4 
where Q — flood intensity in cusecs. 
A — Catchment area in square miles. 


4. One of the earliest and most comprehensive hydrometeorological studies as far 
as I am aware was made by Professor Mahalonobis (1940) on the occurrence of floods in 
Orissa rivers. The report runs to 324 pages and includes 307 tables. It was also perhaps 
ae of the earliest where statistical methods have been employed extensively. It covers studies 
oth on the meteorology of the river catchment as also the detailed analysis of rainfall and 
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run-off. Some idea of the scope of this report may be seen from the following main headings 
of different items of information included in the report. 

(i) General, physical and meteorological characteristics. A special chapter is devoted 
to storms and depressions and includes particulars of storm tracks from May to November 
giving for each storm the position of longitude and corresponding latitude. Mean latitude. 
for each degree of longitude with probable error for each month July to September and for 
the period as a whole has also been given. 

(ii) Comparison of the mean rainfall of the catchment by isohyetal and other methods. 

(iii) Secular change of rainfall. 

(iv) Frequency distribution of rainfall monthly and seasonal rainfall and from one to 
ten consecutive days. Probability of occurrence of rainfall of different intensities. 

(v) Areal distribution of rainfall. Areas in square miles under different intensities of | 
rainfall during the most seve:e stoims of each yea: (one to five days combined). Average! 
intensity area curves. { 

(vi) Maximum rainfall in different days. | 

(vii) River levels/Gauge readings. Frequency distributions. Graduated frequency curves. | 
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(viii) Rainfall in relation to floods in the Mahanadi cortelation between rainfall and 
discharge. 

The main results of the report were included by Mahalonobis in his paper (1940) on 
Rain storms and River floods in Orissa’. As will be seen from the above titles of the different 
sections, the report is very exhaustive and covered the various aspects of a detailed hydro- 
meteorological study of a river catchment. One of the results of interest and practical utility 
is the prediction formula for the level of the Mahanadi at Naraj which enables one to forecast 
the height at Naraj one day in advance. It requires usually at least 3 consecutive days of 
heavy rainfall to produce a flood and about 2.3 days for the rainfall to make itself felt at 
Naraj. He correlated the total rainfall and the average gauge height of the river for a period 
of 3 consecutive days with the height at Naraj. 

Correlation coefficients between level of the Mahanadi at Naraj and rainfall. 


Factors : No. of observations CSE: 
N (Height at Naraj) and R (Rainfall) 271 + .4547 
N and G (Gauge) 266 +.7712 
R and G 268 -+ 0412 
N = 1.54(R) + 0.67 (G) + 23.81. 
N is the predicted height at Naraj in feet on the pthday. 


R = total rainfall in inches for a period of 3 consecutive davs ended on the (p-2)th day. 
G = Average height in feet of the river for 3 consecutive days ending on the (p-1)th day. 


The value of the multiple C.C. of the regression equation (for N) is 0.88 which is quite 
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Fig. III (a) (6) (c) 


high. This will enable individual forecasts being made within 1.2 feet on an average for 
floods above 83 feet at Naraj. 


5. Brief reference has been made above to some of the important earlier investigations 
which are available in published form but systematic and detailed hydrometeorological 
studies have been undertaken mostly in recent years. The first requisite for a proper appraisal 
of the water resources of the country is the demarcation of the different river catchments of 
the country. A map of India showing the river catchments prepared by the Central Water, 
Irrigation and Navigation Commission, is reproduced below (Fig. 1 — at the end). The rivers | 
of the country have been grouped into six regions. 

Region 1 — Rivers falling into the Arabian Sea (excluding the Indus system). 

Region 2 — Indus basin in India. 

Region 3 — Rivers falling into the Bay of Bengal other than the Ganga and Brahmaputra | 
systems. 

Region 4 — Ganga system. 

Region 5 — Brahmaputra system. 

Region 6 — Rajputana. 

There are in all 66 river catchments. 


6. Khosla (1951) published a paper dealing with the determination of run-off from | 
rainfall. The forecast of water yield was based on the concept that run-off is the residual 
after deduction of evaporation and tianspiration «loss». The «loss» during any period | 
may be taken as a function of temperature during that period but limited to the amount of | 
rainfall if the latter is less than the «loss» calculated. He suggested, what he believed to be, | 
a universal relationship (subject to certain limitations) between mean monthly temperature 
(Tm)°F and monthly evaporation loss Ly» in inches. 


i paar) | 

Lm = yg where Tn, > 40°F | 

For Tm S 40°F, the loss may be assumed as follows: 

Tm (CF) 40 30 20 10 0 | 
Lm (inches) 0.84 0.70 0.60 0.50 0.40 f 


The corresponding monthly rainfall (Pm) and run-off (R») relationship is given by 
Ronee an 


The formula for annual rainfall (P,) and annual run-off (Rx) with mean annual tem- | 
perature (T,) is 


Rag = Pa— XT, ; 


where X is a constant for a given catchment. Khosla estimated from these formulae that the { 
annual water resources of India work out to nearly 1356 million acre ft. or a perennial | 
discharge of 1.87 million cubic feet per second. Less than 6% (75 million acre ft.) were being 
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utilised till some years ago though proposals for projects aimed at utilizing another 21% have 
been under consideration. Besides suggesting a simple formula for monthly and annual run-off 
from rainfall and temperature data, Khosla has given in the same paper an appraisal of the 
water resources of the country. Regarding data of evaporation it may be mentioned that 
systematic observations in the country have commenced only recently at over 25 departmental 
observatory stations. Satakopan and Raman (1934) however had calculated from Rowher’s 
formula and using mean data of temperature, wind etc., mean monthly and annual 
evaporation for all the Indian observatories. 


7. It was considered desirable that we should have the mean monthly and annual rainfall 
and temperature data for each of the 66 river catchments. Pramanik and Rao (1950) published 
a paper giving the following data for each of the catchments. 

(i) Normal monthly and annual rainfall, 
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Fig. IV (b) 


(ii) Highest and lowest monthly and annual rainfall, 

(iii) Mean monthly and annual temperature, 

(iv) Highest and lowest monthly and annual temperature, 

(v) Run-off corresponding to maximum rainfall in each catchment as calculated from - 
Khosla’s formula. ; 

This paper gives certain basic information in respect of each catchment. 


8. A number of systematic and detailed hydrometeorological studies have been com-— 
pleted in recent years and more are under way. The object is gradually to complete the 
studies for all the catchments in the country. A few remarks are now offered on some of 
the problems met with in the course of these studies. 
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(i) Mean rainfall of catchments — One of the essential items of information for any 


investigation is the determination of the mean rainfall of an area or catchment. Although 
several methods are suggested for such an analysis the two most common are the drawing 
of isohyetal lines and the use of arithmetic average. Both the methods have certain limitations 
though the latter may have often to be preferred from the view-point of convenience of 
computation. The method to be followed is of considerable importance as in the earlier 
years the number of raingauges is small, very often less than half the number in recent years. 
We have thus to consider not only the insufficiency in the number of raingauges but also 
the large variation in number during the period under study and for some, the hilly nature 
of the terrain. 

In the case of the Mahanadi catchment, the average difference between the isohyetal 
and numerical methods of estimating the amount of rainfall was found to be the order 
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of 10% for short period rainfall (3, 4, 5, 6 and 10 days) and about 3.5% in the case of monthly 
rainfall. 


Number of days Average difference between isohyetal and arithmetic average methods 


7% 
3 9:1 
4 10.7 
5 7.4 
6 6.6 
10 9.6 


Individual differences may even be as high as 25 to 30%. However, for monthly, 
seasonal and annual rainfall, the differences are less and appear to be generally negligible. 
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| (ii) A comparison for occasions of storm rainfall of 3’? and over between the values 
obtained by taking 12 fixed raingauges in the Damodar catchment as against a varying 


imumber up to 25 has shown that the mean difference is 9°%/. 
| 
Wa le ee ee 


Percentage difference No. of occasions Percentage difference No. of occasions 


0 2 13-15 5 
1-3 9 16-18 2 
A=.6 7 18-20 0 
7a. 9 16 > 20 3 
10-12 5 


While the above tables would indicate that the differences on the mean may not generally 
jbe large, it is necessary that each case has to be examined carefully before deciding upon 
\the method to be followed for working out the average rainfall of the catchment. 

(iii) Study of trends — Before undertaking further detailed analysis, study of trends 
jin annual and seasonal rainfall is necessary. One will have to examine the nature of the 
ifrequency distribution of seasonal and annual rainfall and apply the well-known methods 
like moving averages and fitting by orthogonal polynomials for determination of trend. 
It would also need to be investigated if the means for different periods have changed 
‘significantly. All these studies are necessary to infer regarding the homogeneity of the data 

(a) Damodar catchment — Period considered 1891 to 1950. 

June-October Rainfall 

R = 44.8875 + 0.0537 (7 — 1920) 
C.C. between R and y = .013 
June-September 
R = 41.7345 + 0.0325 (yy — 1920) 
| C.C. between R and y = .09 
R — rainfall; y — year. 


The regression coefficients are both negligibly small and not significant. 

(6) Mahanadi catchment. 

(1891-1928) July to September. 

R = 0.42 + .0002 (vy — 1910). 

(R — daily average rainfall). 

The regression coefficient is small and not significant. 

(iv) Meteorology of the catchment — One of the major problems is to forecast floods 
aud heavy rainfall is the main cause of floods. A detailed study of all the storms affecting 
Eke catchment and giving rise to floods is essential. It often reveals interesting results which 
could be utilised for fixing upper limits to storm rainfall. For example in the case of the 
Samodar catchment, the analysis showed that while storms and depressions are the causes 
of heavy rainfall, a major portion of the catchment has not received storm rainfall exceeding 
1”? (in 24 hours) whatever the track of the storm though areas to the south, west etc. have 
<eceived much heavier falls. The following table gives the frequency distribution of the ratio 
of rainfall of the catchment to the heaviest rainfall in the neighbourhood over an equivalent 


area for 23 storms. 


ee Ee 
| 


Ratio Frequency Ratio Frequency 
.41-.5 4 .71- .8 7 
: -.6 5 - 9 1 
25 3 -1.0 3 


The storm which gave the heaviest rainfall in the catchment had a track mostly outside 
rhe catchment. The rainfall over the catchment even during the heaviest spell was only 
about 60% of the heaviest rainfall which occurred during the same period in the 


neighbourhood. 
The following table gives the mean storm track for the combined period July-September 


1891 to 1928. The storms relate to the Bay of Bengal. 
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HEAVIEST RAINFALL IN 24 Hrs.IN THE DAMODAR CATCHMENT. 


Fig. V (d) 
eavest rainfall in 24 hrs. in the Damodar Catchment. 
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Longitude Degrees | Number of storms | Mean latitude with P.E. | Standard Deviation 
| 
OO 
| | 
90° 28 LOSS si 28 1.46 
89° 41 202 a= 418 (oils 
88° 90 1979 Seo 1.95 
87° 103 PMMA ae AKO .96 
86° 113 Diese ae 1.30 
85° 105 PNT Se) si\7 | DB 
84° 99 PDAS a= el AVES 
83° 95 MKS se AKG) 1.00 
82° 91 22. Sauai= lel 1.06 
81° 86 23.19 + .12 1.08 
80° 78 23.62 + .11 93 
79° 66 23.85 + .12 1.00 
78° Sil 23.08 + .2 2.01 
ike 36 24.00 + .21 125 
76° 28 24.06 + .24 1.28 
75° 19 | 24.24 + .34 1.48 
74° 1 23.66 + .45 1.51 


(v) Transposition of storms — Storm transposition is the application of a storm from 
‘one area to another in the same meteorologically homogeneous areas.This is likely to be useful 
/when adequate rainfall data for the area under consideration are not available but data 
‘exist for a long period for another meteorologically homogeneous area. A detailed examina- 
ition of the meteorology of the area is necessary before storms could be transposed. 
Analysis in the case of the Damodar catchment showed that topographical features and 
‘eievation of the catchment did not support such a transposition from neighbouring areas 
which receive heavier rainfall. 

(vi) Frequency distribution of storm rainfall and fitting of curves — As some storms 
‘iast for even a week, it is generally necessary to prepare frequency distributions of rainfall 
‘trom one to seven consecutive days. The interval to be chosen will depend on the heaviness 
of the rainfall. For catchment with over 100’’ it may be enough to have frequencies at intervals 
of 1’’. For most of the catchments it would be preferable to have frequencies at intervals 
of 0.2’’. At the end, a table is included showing the frequency distribution of daily rainfall 
for a number of catchments. Sample curves are also given. 

As the object of preparation of the frequency distributions is also to obtain an idea 
of the probability of occurrence of rainfall of different amounts the nature of the frequency 
‘carves becomes of importance. A curve which has been somewhat frequently used is the 
‘Slade curve defined by the equation 


y = yo exp { — c? [log d(x + b)]?} 


where the constants are to be evaluated by fitting the first four moments. 

The use of curves specified by equations may have to be preferred to purely graphical 
methods as the error involved in the calculation of probability by the latter method may 
be very considerable specially for higher values of rainfall. The probability P corresponding 
to any value of x is given by 

c log d (w+) 


1 atl ; 
xl pee b. ; eu du 
al 


a) 


In a number of studies, this form has been utilised for evaluating probability of different 
rainfall amounts in one to seven days. The problem of fitting suitable curves to frequency 
distributions of one to seven days rainfall data is one of great complexity and considerable 
investigational work is called for. While dealing with frequency distribution of 2 to 7 
consecutive days rainfall, a further complication is introduced because the rainfall of 
successive days will be autocorrelated. 

(vii) Network of raingauge stations — There are very few studies on the optimum numbel 
of raingauge stations in different catchment areas. The number required for analysis of dairy 
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rainfall may considerably differ from that for longer periods of a month etc. It may probably © 
be difficult to lay down uniform rules for all catchments. Each one will perhaps require — 
separate examination. The network of raingauges in our country is steadily improving and | 
we have now more than 3000. Special efforts are being made to expand the network in hilly | 
areas. 

(viii) Snowfall — Due to paucity of snowfall data studies in this direction have been 
very few indeed. Excepting for one there has hardly been any snow survey. In our country, 
snow may be of importance only in the case of Himalayan rivers. A study of flood flow | 
in Indian rivers (Yamuna, Ganga, Indus and the Punjab rivers) has indicated that the 
contribution of snow to floods is not important. Snow accumulation in the Punjab and 
Kashmir hills was correlated with discharges of rivers rising in and near these areas. The 
correlation coefficients are not high. It may be of interest to mention that snow accumulation 
has been one of the factors in the formula for forecasting seasonal monsoon rainfall in 
N. W. India. C.C. between N.W. India rainfall and snow accumulation in the Himalayas: 


1876-1920 ie Ae —0.42 
1876-1925 e Ber —0.37 
1876-1930 Be a —0.35 
1876-1935 ac a: —0.34 
1876-1940 sis per —0.33 
1876-1945 a ce —0.33 


C.C, is -ve and significant at 1% level. 

(ix) Data of stream flow — The emphasis in most of the studies has so far been only 
on rainfall. Data of stream flow are rarely available for as long periods as rainfall. The 
position regarding data of river discharges is improving but it will be considerable time 
before it becomes comparable with rainfall records. Whenever possible regression methods 
are being employed to obtain past run-off data from longer rainfall records. Unless the 
correlation between rainfall and run-off is very high, regression analysis would be of | 
limited value. In para. 4 above reference was made to the formula for predicting river levels 
one day in advance for the Mahanadi. Similar results have been obtained in the case of 
Damodar river. Discharge of any day is very highly correlated with rainfall of the preceding 
day i.e. with a lag of 40 hours. A few formulae are: 


D = 0.3979 D_ + 5.7958 R_; + 0.4275 
(Multiple C.C. = 0.82) 


D435) (Rei Reo) 019703 
(C.C.=.0,80) 


D — Discharge on any day (say nt’) in 10000 cusecs. 
D_, — Discharge on the (n-1)th day in 10000 cusecs. 
R_, — Rainfall on the (n-1)th day (in inches). 

Some recent studies have employed the unit hydrograph methods but these have been 
naturally very few and fuller exploitation of these methods must await the accumulation 
of stream flow data. 

(x) Gumbel’s method as applied to rainfall data — Gumbel’s theory of return periods 
appears to have been attempted in this country for only the Damodar catchment. The 
theoretical rain storm x corresponding to the logarithm of the period (T(x) is obtained 
by the linear transformation x = u + y/a% where y may take different values. 

The probability of rainfall in different years is reproduced below. 


Damodar Catchment — Probable Rainfall in inches 


5-day period Years — a5 149 404 1097 2985 
1891-1940 10.4 11.8 11331 14.4 15.8 
1891-1950 10.4 ileal 13.1 14.4 iTsi57/ 

6-day period | 
1891-1940 11.0 12.4 Sha 15.0 16.4 | 
1891-1950 11.0 12.4 13.7 15.0 16.4 | 

7-day period 
1891-1940 11.6 13.0 14.4 15.8 jg fs 
1891-1950 11.6 13.0 14.4 15.8 17.2 
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This would suggest that data of 50 years may be enough to give an idea of the 
probabilities of rainfall of different amounts. According to the analysis storm rainfall of 
12”? will occur once in about 100 years. Actually there have been four instances during the 
years 1891 to 1950 when storm rainfall exceeded 12’. These probabilities differ from those 
calculated by using the entire frequency distribution and not only of extreme values in 
each year as required by Gumbel’s. In view of the above the application of Gumbel’s method 
to rainfall data appears to require detailed and careful examination. 


9. Before concluding this necessarily brief review of hydrometeorological work in our 
country, we will give below a few tables showing the main results of the hydrometeorological 
studies. A few figures are also included showing the following: 

(i) Catchments of Indian rivers. 
(i1) Mean Annual rainfall. 
(iii) (@) Mean monsoon rainfall of various divisions of the country. 

(6) Monsoon rainfall as percentage of annual. 

(c) Variability of monsoon rainfall. 

(iv) (a) Ratio of highest annual rainfall to mean annual rainfall. 

(6) Ratio of lowest annual rainfall to mean annual rainfall. 

(c) Standard deviation of annual rainfall. 

(d) Coefficient of variability of annual rainfall. 

All these charts are based on data for the uniform period 1901 to 1940. 
(v) Frequency distribution of rainfall. 

(a) Koyna Catchment (Hilly area). 

(b) Damodar Catchment (Mostly plain area) (daily and from 2 to 7 consecutive days). 

(c) Depth area curves for Damodar catchment. 

(d) Heaviest rainfall in 24 hours over the Damodar catchment. 

The tables and figures included in the review have been taken from various reports 
iand publications, most of which are either referred to in the text and/or included in the list 
jof references at the end. Only those mentioned under (iv) have been prepared recently by 
‘the author. The list of reference is not exhaustive but covers most of the published 
inydrometeorological studies. 
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TABLE 


(a) Mean rainfall of catchments 


GC.-of, 
Area Mean June- Vari- | Highest | Lowest 
Catchment in annual | Sept. % of | ability Ye ori % of 
sq. rainfall | (Mon- | annual | (Mon- mean mean 
miles inches soon) soon) 
we 
ee eee eee ee Bs) ere ner el eee ee ae ee ee ee ee ee 
Mahanadi (up to 
Hirakud) 29000 54 47 87 130 70 
Koyna 360 181 179 99 20 170 52 
Damodar 7200 51 42 80 16 134°) 74 
Mayurakshi 720 52 42 80 19 143) 97a 6o, 
Kosi 22500 45 About 80 f 
Tapi up to Surat 25000 31 28 91 23 152? ty Sil 
(b) Frequency distribution of daily rainfall 
Range * Mahanadi Mahanadi 
(inches) Damodar Mayurakshi above (whole Kosi 
Hirakud catchment) 
.O1- .2 3321 2669 1183 199 
- 4 1698 1307 | 886 PA | 
- 6 1026 748 536 159 
- 8 536 | 504 359 66 
-1.0 303 308 : 160 37 
ty 175 | 204 | 93 21 
“1A 110 124 60 | 10 
-1.6 65 78 | 45> 248 3 
-1.8 51 67 Ba \ | 1 
-2.0 23 | ay} 20 4 
2.01-3.0 60 | 127 49 25 1 
-4.0 8 | 22 17 2 
-5.0 3 | 4 1 
-6.0 2 1 * 
-7.0 
-8.0 2 
Period 1891-1950 | 1891-1950 1915-1944 1891-1928 1948-1952 
June-Oct. | June-Oct. June-Oct. | July-Sept. June-Oct. 


* Only 1”? and above have been considered. 


Koyna Catchment 


nnn nee OO SS... 


Interval (inches) Frequency Interval (inches) Frequency 
.1-1.0 1501 7.01- 8 17 
-2 417 - 9 9 
3 250 -10 4 
-4 151 “ii 0 t 
-5 94 ae) 2 } 
-6 60 33 3 | 
=f) | 36 | 
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(c) Frequency distribution of 5-day rainfall (exceeding 5’’) 


Mahanadi l Koyna Catchment 
Range up to Damodar | Mayurakshi| Kosi 

(inches) Hirakud Banos Nl a 
(inches) SNES 

5.01- 6 94 111 143 hee eel 0.01- 3 1280 

On = 49 35 Hil 4 SOl="6nn 510 

The DS 22 34 3 6.01- 9 O3i, 

-9 23 4 25 9.01-12 218 

-10 5 5 12.01-15 158 

-11 3 5 2 15.01-18 106 

-12 2 6 18.01-21 87 

-13 2 21.01-24 66 

-14 2 24.01-27 36 

= z 27.01-30 24 

| SOOlessame V7, 

| 33.01-36 7 

| 36.01-39 10 

39.01-42 4 

42.01-45 3 

45.01-48 1 


(d) Probability of rainfall (in inches) of different amounts in a hundred years 


} 
Mahanadi | ; 
No. of days Catchment Koyna | Damodar Mayurakshi 
up to Hirakud | 
| 
1 5.6 19 | Sy Tes} 
2 8 35 8.7 11 
3 9.5 50 10.5 13.6 
4 19.9 65 | 12.2 15.1 
5 12 1B ical 16.6 
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RAINFALL AND RUNOFF RELATION 
FOR THE DAMODAR CATCHMENT 
DURING THE MONSOON MONTHS 


by 
N. S. LYENGAR and B. N. PALIT 


Scope: 


The discharges of the river Damodar are being measured at Rhondia (drainage area 
of 7,690 square miles) from July 1933 onwards, whereas rainfall over the Damodar 
Catchment is being recorded for a much longer period starting from the year 1891. It was, 
therefore, felt desirable to correlate the runoff with rainfall for the recent years and using 
the relationship to estimate the runoff during the previous years. It was a big temptation 
thus to extent the flow data for the whole period of more than 60 years which could be used 
for studies of flow regulation and economics in connection with the Damodar Valley Project. 
The possibility of doing so is studied in this note. 


Procedure : 


Starting from the Ist of June each ycar Cumulative Rainfall and Cumulative Runoff 
are computed and plotted against time in the form of a chart for the years 1934 te 1950 
as shown in Dwg. No. GX-867. ; 

Using these data the relationship of Cumulative Runoff versus Cumuiative Rainfall, 
by plotting corresponding values, is shown for each year separately in Dwg. No. GC-868. 
A mean curve is drawn in broken lines to represent the average relationship for each year. 

From the above curves of average relationship values of Cumulative Runoff are read 
corresponding to values of Cumulative Rinafall equal to 5’’, 10’’, 15”’ etc., at 5”’ interval. 
These are tabulated in Table I. 


TABLE I 


Statement showing Cumulative Run Off in inches corresponding to different values 
of Cumulative Rainfall in inches both commencing from Ist June ef each year. 


SS SS SS ES 


Corresponding to Cumulative Rainfall equal to: 
Se 10” 15” oN DS he 30” Baa 40/’ Asia 50” 55m 

a 

1934 1.0 2.0 3.0 4.0 D2 6.7 8.2 9.8 

35 0.1 0.8 ies) DS 3.8 Dee 7.0 9.0 

36 0.6 TES Del 4.2 6.0 SiON a LOR wel 2. 5) ae AON eee eo. 

37 0.6 1.4 Pra AN) ee Eo Weil OFT ell e8 Wek420 

38 0.7 LS 2.8 4.5 6.5 9.0 | 12.0 

39 0.7 2.0 4.0 6.3 BT LAS | AO PGS ess Wo) 

40 0.5 12, DS 4,5 6.8 D2 1 eA) 

41 0.7 2.0 4.0 6.0 So 10S | WO: | aS.s) |) alee |) Ads 

42 0.3 eS 3.0 5.0 Hom N NO |) WS GT | AO, | 733533 

43 0.1 0.5 2.0 4.0 6.1 S25) elle aie Oe e720 20:0 

44 0.5 1.5 3.3 55 SO AO | AOR Te 

45 0.3 ED Deal A\5 6.5 DOM a2 Omietsz0 

46 0.7 2.0 4.0 ASN SO TAY | SO! | D2 | OKO SOKO 

47 0.6 th} Oeil 4.8 HB | NOD |) Bese | 

48 | Ol 1.6 35) 5.6 Bs) | WO | AO) al 

49 1.0 3.0 5.0 HS | NOS | GW TG les) Pees 

50 0.6 2.0 4.0 6.5 SS ee Saal Gc Om e200 Mie 2a 
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Table II shows Runoff during periods of 5” leis in rainfall or corresponding to 
rainfall slabs of 0’ to 5’’, 5’ to 10’’, 10” to 15”. e 

Corresponding to each slab of 5’’ rainfall, the Bae coefficient can be easily worked 
out from data in Table II and these are tabulated in Table HI. The average of the runoff 
coefficients for the different years is also worked out corresponding to each slab of 5”’ rainfall. 


TABLE II : 
Statement showing Run Off in inches corresponding to 5”? slabs of Rainfall 
during different years. 


Rainfall Slab 


(Ou | ie 10” 15: D0!” O50 30” B54 40” 45” 50” 
KG) to to t to to to to t to 
5h 10 / 15% 20” 250 30’ Bry h 40” 45” 50” 554 
aT le Gan ec a tl ea Ln le a ce 
1934 1.0 1.0 IbAOY hs SHAR) ike?4 ihés) 1.5 1.6 
35 0.1 0.7 0.7 1.0 1.3 1.4 1.8 2.0 
26 0.6 0.9 iN 52 ES) 1.8 2.0 ee) 23 2.4 2.4 2.5 
30 0.6 0.8 iLs3) ibe) 1.8 1.9 2.0 Dal mye 
38 0.7 0.8 Ve ibd 2.0 DS 3.0 
39 OF Tes 2:0 Dee 22-'3) 2.6 2.6 WAS i PRI Def 
40 One Os sles! BAW)i || P23} 2.4 2.8 
41 OF NW 183 2.0 2.0 Dee; 2:3 D2) Des DES) ph) 
42 0.3 1.2 1S) 2.0 foe 3.0 382, 6.3 38) 33 
43 0.1 0.4 ils) 2.0 al 2.4 27 2.8 3.0 3.0 
44 0.5 1.0 1.8 ep DES 3.0 3.0 3.0 
Ast i083. O:9 HY 135 1.8 2.0 Dee 3.0 3.0 
46 0.7 Ma} 2.0 See) 3h) S55) 335 4.0 4.0 4.0 
47 0.6 0.7 1.4 Mell 2.4 2.8 318) Saal 
48 0.1 ibs) Oe | 2a ea Pag 3.0 Bey, 
49 1-0 2.0 DOM) V2S.a 3.0 3.4 3.6 4.0 4.0 
50 0.6 1.4 2.0 225, 3.0 3.0 305) 4.0 4.5 
Average 0.5 EA 1.6 PL N|| PAS) 2.8 EY) Ban 3.0 Das) 
TABPE SUL 


Statement showing % Run-Off Coefficient corresponding to 5” slabs of Rainfall 
during different years. 


a : 


Rainfall Slab 


1934 20 20 20 20 24 30 30 32 
35 Zz 14 14 20 26 28 36 40 
36 12 18 24 SOS 6 40 44 46 48 48 50 
37 12 16 26 26 36 38 40 42 44 
38 14 16 26 34 40 50 60 
39 14 26 40 46 50 52 52 a, 54 54 | 
40 10 | 14 26 40 46 48 56 | 
41 14 26 40 40 44 46 50 50 50 50 
42 6 24 30 40 44 60 64 66 66 66 | 
43 Dig lh aes 30 40 42 48 54 56 60 60 
44 10 20 36 44 50 60 60 60 
45 6 18 30 36 40 50 60 60 
46 14 26 40 70 70 70 70 80 | 80 80 
47 (2 14 28 42 | 48 56 70 14 
48 2 XO) 38 42 54 54 69 64 


Average LOS] P2151 STA eS Or a4 Sore eoOss | 5.58 (75368 | OS.0 Eto os] aie OD 
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Application : 


The average relationships of runoff coefficient as derived above are applied in the cases 
of the years 1935 and 1946 which happen to be the driest and the wettest years respectively 
based on observed runoff. These:are shown in Table IV. Comparing with the actual observed 
runoff it will be seen that in the driest year the increase in the computed runoff is as much 
as 74.4% and in the wettest year the decrease in the computed runoff is as much as 27.0%. 
Further, there is considerable variation in the pattern of distribution. 


TABLE IV 


Application of the average relationship of Run-off Coefficients to compute Run-off 


in the monsoon periods of 1935 and 1946 and comparison with actual Run-off 


mr 


| Computed | Observed 

Average Value | | 

Rainfall of Run-off | 
Slab Coefficient Run-off inches in Run-off inches in 
i TE 1935 1946 | 1935 1946 
ORMOND Ss 10.7 0.5 0.5 | 0.1 0.7 
MSO KOM Dial oil 1.1 0.7 eS. 
LOM MOIS Si latl 1.6 1.6 9.7 2.0 
ISIS (Woy, BO 39.4 2.0 2.0 1.0 35 
20 to 25% 45.3 2:3 Diss) ila} pias) 
Do matons04 50.5 25 DD) | 1.4 3.5 
BOLsto) 35% 55.8 2.8 2.8 1.8 35 
35” to 40” 58.8 2.9 2.9 } 2.0 4.0 
40” to 45” 63.6 32 | 4.0 
Ae tO 5010 | 59.7 3.0 | 4.0 

Total estimated runoff 15.7 21.9 
Actual observed runoff 9.0 30.0 


increase in the computed runoff in dry year = 6.7” = 6.7/9.0 * 100 = 74.4%. 
Mecrease in the computed runoff in wet year = 8.1” = 8.1/30.0 x 100 = 27%. 


—bservations : 


(1) There is a general trend of increased runoff coefficients as the monsoon advances. 
This is as to be expected for two reasons (a) the catchment gets more and more saturated 
48 monsoon advances thus reducing the infiltration capacity and (6) there is more and more 
regeneration towards the end of the monsoon period and comparatively less and less rainfall. 

(2) There is a general trend of runoff coefficient in each slab increasing in value from 
year to yeai as can be seen from Table III. This indicates general deterioration in the catch- 
nent conditions resulting in increased runoff coefficients year by year. 

(3) Application of average relationship of runoff coefficient results in wide range of 
srrors from about + 74.4% to — 27.0% considering the total seasonal runoff. In the flow 
pattern itself there will be considerable variation. 


Conclusions : 


Runoff coefficient at any time depends upon the catchment conditions which varies 
is the monsoon advances and also varies from year to year. Therefore estimate of runoff 
rom rainfall data using average relationships would involve considerable amount of errors. 
‘or that very reason project development based on computed discharges may easily end 
ip in the financial failures of the projects. Actual runoff observations at the development 
ites are, therefore, of greatest value and they cannot be substituted by computed discharges 
ased on rainfall without considerable amount of risk being involved. 
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= 
YEAR-1350] 


vune July August Seplember October 


Cumulative rainfall, runoff-inches 
Fig. 1 


Legend: 
Cumulative Rainfall - - 
Cumulative Runoff --—————-—-— 


Notes: 

1. Cumulative Rainfall is based on the daily rainfall data available in the report « Hydro- 
Meteorology of the Damodar catchment» by M/S Pramanik and Rao. 
t. 2. Cumulative Runoff is based on the observed daily flow data at Rhondia. 
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Note: 


Represents general relationship between cumulative run-off and corresponding , 
cumulative rainfall as per Dwg. No. GX-867. 
—--—— Mean curve representing the average relationship of the above. 
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STANDARD ERROR OF PROBABLE FLOODS 


by 


Zdzislaw KACZMAREK 


Master of Engineering; Warsaw Polytechnic Institute (Pologne) 
Department of Hydraulic and Hydrology 


Recently, many hydrologists have severely criticized the statistical methods used in the 
computation of maximal stream flows. Considering the rare frequency floods, C. O. Wisler 
is decidedly for their discarding. Also B. D. Richard, A. M. Ogiewskij and others too have 
advanced critical opinions concerning the results of the extrapolation of statistical sequences. 


The statistical methods used in hydrology have been credited with properties which 
they could not possess under the present state of observations. To begin with, too much 
faith was put in their accuracy which arose from the underrating of definite errers which 
those methods unfortunately must entail. 


Undoubtedly further application in hydrology problems of such or other distribution 
function depends on the definition of the nature and size of those errors. This definition will 
enable us to determine beforehand the possible discrepancies between the results of our 
computations and actual data, which may occur. These discrepancies are caused by: 

a. Errors in the collected data, particularly their non-homogeneity. The detection and 
removal of these errors require a deep analysis of the hydrographic data and generally 
happens to be very difficult. 

b. Inaccuracies in the function adopted for the characterization of the random variable 
distribution. The distributions used in hydrology have arisen from fitting curves to actual 
observations. Their extrapolation is somewhat hypothetical. 

c. Errors arising from the application of the sampling methods, consisting in the fac 
that conclusions are drawn from the knowledge of a limited number of elements (e.g. from 
30-year observations of floods) and extended to the whole statistical population. Results 
obtained in this way depend on the degree of representability of the sample. 

In the present paper we shall deal with the errors of the last mentioned kind. They 
are particulary great. According to approximate estimations of the Soviet and American 
nydrologists for the Foster method, within a period of observation of 20-30 years, these 
errors have amounted to a high percentage of the computed values of discharges. 


* * * 


Let us assume that we know the exact distribution function of the phenomena under 
consideration expressed by means of the function 


++ 00 


F (x) = [£@ dx (1) 


Such distributions are generally defined by means of a certain number of parameters, such 
as various measures of location, dispersion, skewness etc. Errors in the distribution are 
naturally a function of the errors in the above mentioned characteristics. 

Let us take, as an example, one of the basic measures of location such.as the mean value. 
If we take from a general population some random samples with 7 elements and compute 
for each of them an arithmetic mean, we shall obtain a new population with a definite 
distribution. If, e.g., the parent population is normally distributed N (m, o), then the distri- 


o 
bution of the arithmetic mean is also normal (fig. 1) and is shaped N(m,oz), where o7= Wa 
The probability of the fact that the arithmetic mean will we found in the interval 
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(t,, to) is defined by the formula 


te —(a—m)2 


* 1 2on 
P(t, <x <h)= oan ore e dx (2) 


a 


The extent of this probability corresponds to the shaded part of the area under the 
curve in figure 1. 


The dispersion of the individual elements of population depends, in the first place, 
on the standard deviation. In the case of a normal distribution the interpretation of value 
Oz is simple, namely the probability , 


~ 


P (m— oz < x << m+ 07) = 0,6826 & 2/3 (3) 


So, the value oz defines approximately the limits within which find place, in two cases ou 
of three, the arithmetic means estimated from the samples. The value oy is usually called 
the STANDARD ERROR of the arithmetic mean. Analogically we may refer to standard 


errors of other estimates or to standard errors of distribution functions used by us in 
hydrology. 


We shall determine below the standard errors for the distribution function proposed 
by Prof. K. Debski. This distribution has recently been widely adopted on account of its 
simplicity in computation. As we are interested in maximal flows, we shall confine our 
considerations to the case of positive asymmetry and to frequency p < 50%. A flood 


discharge with a given frequency p for the above mentioned conditions is expressed by the 
formula 


Vv 
— ¢ + 0,293 r 72,16 (4) 


= gd. —+- 
eh 1,282 
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where 
| d; — median value of a statistical population 

v = 0,5 (d, — dy) — measure of dispersion 

r = d, + dy — 2d, — measure of skewness 

d, and dy — values of the first and ninth deciles of the population 
t — parameter independant of the statistical population related to the frequency p by means 
of a normal frequency function. Some of its values are given in table 1. 

Moreover, we shall call 


Ss = r/v — coefficient of skewness 


| TABLE 1 
po, | 50 25 10 5 1 0,1 0,01 
t | 0,000 0,674 1,282 1,645 2,326 3,090 3,718 


In order to determine the standard error of the discharge Q,», we must, first of all, 
compute the standard errors of the parameters of the equation (4). From the mathematical 
Statistics we know that an asymptotic distribution of decile d, has the normal form 


1 Pea 
N@ ; f@) eo ). Therefore, we may express the standard error of the decile by 


1 Dip) 
O80 F(a) ae 7 Se 
where 


p — frequency corresponding to the elements of the population equal or larger than 
the given decile 

J (dy) — frequency function corresponding to the decile dp. 

In accordance with the distribution proposed by Prof. Debski, we shall define the 
frequency function in the following manner for frequency p < 0,5 


the formula 


1 
—— g—t?/2 
a/ 20 
Yd, ) Oe (6) 
Ta (1 + 0,811 s1,16) 
for frequency p < 0,5 
1/4/27) e—#/2 4 — 5 
f dp) = (/ 4/27) : = where A = - 7 (6a) 
(v/1,282)(1 A/F 1,643 A® 


Substituting formulae (6) or (6a) in the equation (5), we obtain the values of standard errors 
for the following deciles for the first decile it is p = 0,1 and t = 1,282, hence 


Og, = 1,334. (1 + 1,082 5). y//n = % vlA/n (7) 
for the fifth decile it is p = 0,5 and t = 0,000, hence 
Ods = 9,978 . v/ /n = vla/n (7a) 
for the ninth decile it is p = 0,9 and ¢t = 1,282, hence 
(2 +s)? = 
Ody = 1,334. TEL 2 . v/ a/n = Xo v/a/n (7b) 


At present, passing on to the determination of the standard errors for the measure of 


281 


dispersion and that of skewness, we shall apply the general formula for the variance of the 
sum or difference of several random variables. Let us assume that 
u=x+tv-z 
The variance of the sum u will be 
Oy = OF + OF + 63 t+ 2PayGaSy + 2PazFaFz TE 2PyzFySz (8) 
where 


Ony> Paz» Cys — coefficients of correlation between the components x, y and z. 
Correlation between individual deciles is determined by the coefficient 


p(l—a) 
dp dy = ——_—_ p<q (9) 
sea Jz —p) 
By substitution we obtain 
Odids = 1/3, Pdi ds = 1/9, Pdsds = 1/3 (10) 


By applying equation (8) to the determination of the standard error for the measure 
of dispersion we obtaii 


o*, = 0,5? (642, + O7dy — 2pdydy Tdi Sas) 
From this, after transformations, we have 


v 
Op. = Bo 7 (11) 


where 


Bo = 0,5 4/2, + 02, — 0,222 a, ay (11a) 


Analogically, applying the equation (8) we shall compute the standard error of the 
measure of skewness. In this case is 


O%, = 07g, + Ory + 4.07G5 + 2odide SdiSdy — 4Pdids Si ds — 40 dsdy Fds Ody 
After some simple transformations we have 
oy = B, Jn (12) 
n 


where 


Br = 9/042 + ag? + 0,222 a 40%q — 1,305 (x, + a) 473,826 (12a) 


At present we may already pass to the determination of the standard error for the 
flood discharge defined by means of the equation (4). As the parameter f is independent of 
the statistical population, the variance is defined in the following manner 
oar a Gas + M? om, + N? o*r sr 20vds Moyods + 2 rds N or Ods + 20v5 MN ov or (13) 
where 

M = 7#/1,282, N = 0,293 22:16 


In some terms of the equation (13) we deal with correlation coefficients. Using the general 
formula 


Lux =v 
An = —xy 
ux — x) (vy — y) n 
Cay = a (14) 
NOx Oy Or Oy 
we obtain after some simple transformations 
paid Sx 
1 ee ds We 
Qvds = = (15) 
Ov Ods 6 Bo 
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| = aa Octal Co) = 5,868 
Ords = (16) 
Or Od 3 Br 
Sipe se 
hip 
oor = _ 41 — a9? — 0,652 (x, — a) es 
Ov Or 2 Bo Br 


It is easy to notice that all the quantities g, (3 and ¢ are functions only of the coefficient 


of skewness. 
By substituting in equation (13) the above expressions and by transforming them, we 


shall obtain finally 

| Capt =tEsy Davin (18) 
where 

ee (S52) — 

V 0,956 +1,526 Eva; Got +0,608(32,12 +0,573 Prasirt™ 16+ 0,457 dor Ao Srt16-+ 0,08682,2432 (19) 


Values F (s, 2) are drawn up in table 2. 


TABLE 2 
Pp% 50 25 10 5 1 0,1 0,01 
s/t 0,000 0,674 1,282 1,645 2,326 3,090 3,718 
0,0 0,978 0,990 1,334 1,909 3,735 6,848 10,233 
} Or 0,978 1,073 1,622 2,329 4,426 953 11,730 
0,4 0,978 1,161 ON 2,758 5,162 9,126 13,402 
0,6 0,978 255) 2,200 3,183 5,900 10,324 15,084 
0,8 0,978 1,349 2,489 3,621 6,684 11,629 16,933 
1,0 0,978 1,447 PUY 4,052 7,449 12,892 18,704 
iL 0,978 1,546 3,066 4,484 8,215 14,148 20,463 
1,4 0,978 1,648 35355) 4,915 8,981 15,403 DUN) - 
1,6 0,978 7S 3,643 5,345 9,741 16,642 23,945 
1,8 0,978 1855 3,933 Sy 10,504 17,887 25,674 
2,0 0,978 1,959 4,221 6,207 11,263 19,123 Dga2d 


It should be pointed out that the interpretation of the standard deviation by means of 
equation (3) applies only to the normal distribution of the random variable. In view of the 
interdependence of values d;, v and r the random variable Qp in general is not normally 
distributed. However, considering the exceptionally low values of the correlation coefficients 
expressed in the formulae (15), (16) and (17), we may assume that the asymptotic distribution 
of variable Q,, is approximately equivalent to N (Qp, Gap): 

The values y and s appearing in equation (18) should be parameters of the general 
population. As a rule, however, in practice, we have no possibility of investigating this 
population and we are forced to substitute into the above mentioned equation estimates 
computed on the basis of a random sample. Such practice commonly used in statistics 
naturally leads to certain errors (of secondary importance) in the computation of cap. 


* OK OO 
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In order to illustrate the above considerations let us examine a 120-year sequence and 
aleven 20-year sequences of flood discharges for the gaging station of Poznan on the Warta 
river. In table 3 we have the parameters of those sequences and the discahrges in m?/sec 
with frequencies 50%, 25%, 10%, 5%, 1%, 0,1%, computed by means of equation (4). 


TABLE 3 


Period d; v r 


1828-1847 387 372 241 387 615 880 1072 1498 2090 
1838-1857 519 534 304 519 863 1205 1464 2045 2823 
1848-1867 387 466 405 387 681 1056 1335 1958 2868 
1858-1877 320 337 346 320 538 830 1043 1549 2278 
1868-1887 339 4367 = 468 339 586 940 1210 1851 2800 7 
1878-1897 327 500850) 327 726 1311 1772 2891 4535 
1888-1907 590 RDO 390 dz 1311 1736 2726 “4196 
1898-1917 297 306 405 297 508 806 1040 1580 2391 
a 1908-1927 394. 485 567 394 TAG 1163 1501 2293 3451 
1918-1937 300 264 185 ; 300 462 657 798 1113 We oh7/ 


1928-1947 S14 Tee OF 314 556 870 1108 1661 2449 


1828-1947 363 437 = =6450 363 650 1025 1307 1967 2915 


The standard errors of fiood discharges in cases of the above mentioned frequencies 


were computed by means of equation (18) and on the basis of table 2 for samples of 20 © 


elements with the following results (v=437 m/sec, v/4/n = 437/4/20 = 98 m3/sec, s=1,03) 


3 50% = 0,978.98 = 96 m3/s, 695 % = 4,117.98 = 403 m3/s, 
Ga25 %, = 1,462.98 = 143 ms, 91% = 7,564.98 = 741 ms, 
Ge 10 % = 2,820.98 = 276 m3/s, 6a 0,1 % = 13,080.98 = 1282 m/s, 


The iesults of the computations aie shown in figure 2. 


As we see, the discrepances among the discharges Q,, determined on the basis of different 


periods are very considerable. Nevertheless the majority of the curves corresponding to — 


different periods fall into on area, whose limits are determined by means of the standard 
error. 


Therefore when computing the values Q, on the basis of such or other 20-year period, 


we have absolutely no right to claim that the results obtained by us are accurate. On the 
ground of statistical methods used in determining maximal stream flows we may only expect, 
with probability P = 0,67 that real values of the discharge are to be found in the space 
(Qy — Oap> Qp AF Cap): 

In view of this we should replace the notion of the distribution curve for maximal 
discharges, used up to now, by that of the distribution space for the same discharges. The 


limits of this space have already been discussed. The prohlem of a more accurate | 
determination of the actual distribution curve within the limits of the distribution space | 
calls for additional research, e.g. comparing of the sequence under consideration with other 


sequences in the adjacent sections of the river. Unfortunately, at the present state of obser- 
vations in most cases this problem cannot be settled at all. 
e 


284 


@ 1° 
DS 
& 
8 
<= 
9 
4 
a) 
YQ 

3900 

KA QA KY 
SN 
sw IN 
Ne 
1000 
Qo , Ss 10 20 30 40 «$9 
Fr eguency p %o 
Fig. 2 
REFERENCES 
*} Association Internationale d’Hydrologie Scientifique — Assemblée Générale de 


Bruxelles 1951, tome IV — C. O. WISLER, Estimating Floods of Rare Frequency; 
B. D. RICHARDS, Hydrology of Floods. 

H. CRAMER — Mathematical Methods of Statistics, Princeton University Press 1946. 

K. DEBSKI — Prawdopodobienstwo Zjawisk Hydrologicznych i Meteorologicznych, 
Wydawnictwa Komunikacyjne Warszawa 1954. 

M. FISZ — Rachunek Prawdopodobienstwa i Statystyka Matematyczna, Panstwowe 
Wydawnictwo Naukowe Warszawa 1954. 

A. V. OGIJEVSKIJ — Gidrologija Susi, Sielchozgiz Moskwa 1952. 

B. V. POLIAKOV — Gidrologiceskije Rascety pri Projektirovanii Sooruzenij na 
Riekach Malych Bassejnov, Goseniergoizdat Moskwa — Leningrad 1948. 


RADAR IN FLOOD HYDROLOGY 
by : 


William E. HIATT 
Chief, Hydrologic Services Division U. S. Weather Bureau 
July 27, 1956 | 


The variability of precipitation is one of our major problems in hydrology-variability | 
in intensity, time and space. We traditionally measure precipitation at scattered points and, | 
except for notably sparse recording gages, at daily intervals. In showery weather, half or | 
more of a day’s total catch typically falls during only one hour of that day. One gage may | 
catch an inch during that hour, yet another gage nearby may catch two inches or none. 

Death-dealing flash floods often result from this highly variable precipitation. Flash 
floods are extremely difficult to forecast. By definition, a flash flood develops, runs its course, 
and recedes quickly. It comes from a small area only by chance having a gage within its 
boundaries. Flash floods do not allow time for collection and transmission of observations | 
of rain of appreciable duration, preparation of a forecast at a river forecast center, and 
dissemination of the forecast to each of the many small areas it serves. A way must be found 
to speed up this process. 

As our attention moves from the flash flood to the major streams, the time element 
becomes less important. However, before runoff concentrates in a stream channel to be 
routed downstream, a reliable forecast is possible if we have a measure of the average depth 
of rain over the basin under consideration and some indication of the rainfall distribution 
over that basin. This has been done by gathering reports by telephone and teletypewriter| 
from a limited number of points in the drainage area. 

In addition to saving life and property by timely and accurate forecasts of floods, another 
saving is possible — the saving of water. In reservoir operations, the uncertainty of prospec- 
tive rain and runoff is reflected in the safety margin which often represents wasted water. 
The water may be wasted by providing storage capacity for an anticipated inflow that does 
not materialize, or by discharging from a reservoir faster than necessary to avoid 
synchronization with ungaged local inflows downstream — these local inflows being always’ 
possible, in our ignorance, but actually occurring only part of the time. We all know that in 
many parts of the world water is the controlling element, not only in how people will live,) 
but how many will live. The need for better knowledge of rain and runoff to come and for. 
better operation of water control structures hardly needs emphasis. 

For design of structures, economic analysis of water control measures and other plan- 
ning functions, the element of time emphasis is lacking, but the need remains for knowing 
the distribution of rainfall over area and through time. Some way must be found for inter-) 
polating among the sparse station data, particularly where the rain is showery or suspected 
to be so. | 

It is not a digression to speak briefly of rainfall forecasting in a context of hydrology.. 
It would help the quantitative forecasting of rainfall if a map could be kept current showing 
where and how hard it is raining all over a region. Historical records of the true patterns of 
rainfall over an area would be helpful in research in methods of forecasting rainfall. 

With this brief summary of some of the needs for better precipitation data, both 
synoptically and climatologically, we might well ask, «How is the improvement to be 
realized?» It would seem that radar offers one important possibility. The underlying prin- 
ciple of radar is actually quite old in terms of our modern developments, dating back to the 
late 1800’s. Practical application of the principle, however, is confined to the last 30 years, 
with major development taking place during and since World War If. As you know, a 
radar transmitter sends out very short-wave electromagnetic energy much like radio, but in 
the form of pulses concentrated in a beam like a searchlight. Echoes or reflections from 
an airplane or other object return to the radar station where they are detected by the receiving 
instrument. The transmitter and receiver are synchronized and the time is measured for the 
pulses to return from the object that reflects them. This measurement of time, and the known 
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rate of traval of these pulses, gives the distance to the reflecting object. Thus, with the known 
direction and distance of the object observed by the radar, its position is shown on what 
is known as the plan position indicator (PPI) scope. 

Military experience disclosed echoes from falling rain. Peacetime modification has led 
to specialized development of radar for observing rainfall, but many problems remain. 
The strength of the returned signal is a function of the range, raindrop size distribution and 
other factors, and there is an imperfect relation between strength of reflected signal, size 
of drops and rainfall intensity. As a result of attenuation, the rain on the far side of the 
storm may be obscured. Refraction is a problem. The optimum wave length to pick up 
reflections from light rain is not suitable for heavy rain and vice versa. The curvature of the 
earth and the need for a slight vertical angle to avoid local obstructions result in observations, 
say 100 miles away, of rain that may evaporate as it falls, or that might be blown miles away 
before it reaches the surface of the earth. Therefore, radar shows an imperfect view of the 
rainfall pattern. Although point radar measurements of precipitation intensity may be 
grossly inaccurate, owing largely to rapid variations in drop size distribution with time and 
from point to point, long period measurements over an area, such as are required in 
hydrology, may be made with reasonable accuracy when done with care. Physicists and 
engineers are continually improving radar for our purpose, but there is a limit to the resolution 
of the radar PPI scope and other imperfections may remain. 

In addition to the theoretical work being done, and not waiting for its completion, 
hydrologists and their colleagues are developing applications of presently available facilities. 
One of their problems is the development of a system for integrating the instantaneous echoes 
‘through time by continuously exposing a photographic film or by some other method. 
'This would provide a record for current and for historical analysis. We envision, and are 
jexperimenting with two types of operations for current use in streamflow forecasting. 
|The first type is our programs at Des Moines, Iowa, and Oklahoma City, Oklahoma, where 
iat a central station a radar scope gives a continuous picture (literally a picture) of the chan- 
zing rainfall pattern. As the storm migrates or spreads, towns in its path are warned in 
ladvance. Because of imperfection in relationship of brightness of echo pattern to actual 
‘rainfall on the ground, this warning is based further on telephone communication with 
‘special on-call observers, who have rain gages that can be observed from windows near 
heir telephones. As the advancing echo pattern approaches or envelopes one of these 
yobserving stations, the observer will receive a call, observe his gage, and report back in the 
éame conversation. Thus, our program of continuous surveillance of storms as seen by 
eadar is coupled with a system of immediate verification or evaluation of actual rainfall. 
[this program obviously applies to flash flood warning networks where speed is essential. 
\A community having a local flash flood observing and warning system may receive word 
irom the river forecast center that a storm observed on radar is approaching, and that 
=hservers in its path have reported falls of two inches per hour. Part of this system is a 
continuous inventory of soil moisture so that it will be known whether a certain amount of 
cain will be absorbed by dry soil or run off over soil already saturated by recent rainfall. 
fff the two-inch rainfall approaching this community exceeds the existing threshhold of soil 
moisture and a flood is expected, warnings are immediately prepared based on simple 
srocedure furnished local officials by the Weather Bureau. If the two-inch rain is lower 
‘ian the flood threshhold for the existing soil condition, no public warnings will be issued, 
put the key people in the program will have a flood drill, making sure the system is in 
pperation. : 

The second type of operation is similar to that for flash flood work, but on more of a 
programming than on-call basis. The application is to larger drainage areas where time is 
aot so critical, and where the problem is not so much to warn communities of impending 
ocal floods as to evaluate the storm pattern over the larger areas for longer range forecasts. 
+ a say at 6-hour intervals, raingage data may be transmitted by telephone or teletypewriter, 
ir both, and combined with a 6-hour integration of radar echo for interpolation among the 
aingage station data on an isohyetal map. With this type operation, there would be time 
jo process the data at the river forecast center and disseminate stage forecasts in the usual 
\aanner. In addition to improving the basis for flood forecasting, the system of combined 
\adar and raingage data helps with forecasting rainfall itself, both currently and in providing 
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the best available record of when and where the rain fell and how it was distributed for 
examination and improvement of methods for forecasting rainfall. 

This summarizes, briefly, what the Weather Bureau is doing in radar hydrology, but 
there is still the pleasant obligation of acknowledging the fine cooperation that has made 
our work and the work of other agencies possible. Many radar stations are operated by 
Federal agencies other than the Weather Bureau, and by State, university and private 
agencies. This cooperation includes both research and exchange of data in current operations. 
There will be no attempt to cite the research that is now going on, except to mention that 
the Weather Bureau has contracts with the University of Miami, Coral Gables, Florida, 
for the development of operational methods based mostly on present knowledge and available 
facilities, and with Texas A & M College, College Station, Texas, for fundamental 
investigation of radar techniques for later application. The magnitude of research that has 
been done and that is stil! going on is indicated by the appended bibliography which helps 
fulfill an obligation to report not only for the Weather Bureau, but also for others who 
have pioneered in the United States and in Canada. Radar is developing so fast that it is 
difficult to distinguish between what is actually being done experimentally and what is 
shortly to be done routinely on a large scale. In the immediate future we expect no dramatic 
development, but the improvement of each component of the system that now exists over | 
the eastern two-thirds of the United States. A large portion of this region is surveyed by 
radar. All our river districts are tied in with a reporting teletypewriter program for verbally — 
describing the intensity, location and movement of storms. Eventually, perhaps by facsimile, 
a system may be developed which will integrate all the radar and selected raingage data 
onto a nationwide rainfall map automatically recorded, frequently changing for current | 
operational use by hydrologists and meteorologists, and yet providing an historical record, 
perhaps in a numerical, punched form, for hydroclimatic studies. 

We have a good understanding now of the parameters that affect mean annual orographic | 
rainfall — elevation, slope, distance from a ridge or ocean, degree of exposure, and orientation 
are the main ones. But for shorter durations, such as a single season or storm, we are at a 
loss. Possibly much of our trouble comes from having inadequate data. Time hasn’t 
averaged out the effects we want to study. Radar may help us with this subject. These are | 
tentative plans to establish a radar station in western North Carolina where its mountainous | 
environment will provide a basis for studying orographic rainfall in addition to the other 
purposes such a station may serve. 

Echoes from snow are not as strong or as well defined as those from falling rain, and 
it may be difficult at times to distinguish snow from light rain on the radarscope. It is 
reasonable to assume, however, that signal return strength can be related to the water 
equivalent of snow. With this development, it is conceivable that integration of snowstrom 
and winter rain data for remote mountain regions for water supply forecasts will save much } 
of the expense and labor of travel into the mountains to measure snow and service gages. 

The importance of proper management of our available water argues strongly for | 
continued study of the use of radar as an added facility. 
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L’ETUDE METEOROLOGIQUE DES POSSIBILITES DE CRUES 
APPLICATION A LA DURANCE 


par 


; ; L. SERRA 
(Direction des Etudes et Recherches de |’Electricité de France) 


Résumé 


On a habituellement recours pour déterminer les plus fortes crues a craindre sur un bassin 
versant a des méthodes d’extrapolation des débits observés aux stations équipant le bassin. 
Lorsque les séries de relevés dont. on dispose ne sont pas assez longues ou présentent des 
lacunes importantes, une telle extrapolation peut devenir hasardeuse. 

Il convient dans ce cas d’utiliser d’autres méthodes qui s’appuient beaucoup plus sur 
la Climatologie et sur la Météorologie en général que sur le calcul statistique. Au lieu de se 
borner a la simple observation des débits ou des pluies qui les ont provoquées, on s’attachera 
davantage a l'étude des circonstances dans lesquelles peuvent survenir les précipitations 
importantes génératrices de crues. Ce sera donc une étude de types de temps et des probabilités 
de succession de types de temps dans un ordre déterminé. 

Une application de cette méthode est faite 4 la Durance, affluent du Rhéne, dans les 
Alpes Frangaises du Sud. On y étudie quels sont les « vents pluvieux », dans quelles 
circonstances ils se produisent et quelles sont leurs conséquences sur les crues du cours 
d’eau principal et de ses affluents. 


Il arrive assez souvent, lorsque |’on étudie des bassins versants d’une certaine étendue, 
qu’en dépit d’un nombre a peu prés satisfaisant de stations de jaugeage on soit peu renseigné 
sur les valeurs des débits « extrémes », étiages et crues, du cours d’eau principal et de ses 
affluents. 

Les observations anciennes et les courbes de tarage de beaucoup de ces stations ne sont 
5as toujours exemptes de critiques. Souvent aussi les séries de relevés dont on dispose pré- 
sentent des lacunes génantes. Tout cela rend difficiles ou tout au moins trés hasardeuses 
les extrapolations que l’on peut faire en utilisant les méthodes habituelles du calcul 
statistique. 

Il faut dans ces conditions — ne serait-ce d’ailleurs que pour contrdéler les résultats 
ebtenus par le calcul — attaquer le probléme sous un autre angle. 

Au lieu de chercher a décrire sous une forme plus ou moins mathématique comment 
cnt évolué les débits dans le passé, on s’attachera davantage, par une étude minutieuse des 
facteurs qui les conditionnent, 4 comprendre pourquoi ils ont évolué dans tel ou tel sens, 
2n vue de dégager les lois qui régiront les écoulements futurs. 

Parmi les facteurs qui conditionnent |’écoulement, et plus particuli¢rement les crues, 
ie plus important est sans conteste la pluie. Mais la simple observation de hauteurs d’eau 
recueillies dans des pluviométres ne suffit pas. Ce que |’on devra étudier en premier lieu ce 
sont les causes de l’apparition de la pluie et de son évolution sur le bassin. 

En termes plus généraux, l’étude ne sera plus seulement hydrologique: elle devia trés 
largement s’appuyer sur la météorologie. 

C’est dans cet esprit que nous avons abordé |’étude des crues de la Durance, lorsque 
nous fut posée la question : quelle est la plus grande crue a prévoir a |’emplacement du_bar- 
rage projeté de SERRE PONCON? 


i. — Les précipitations sur la Haute Durance 


Un réseau relativement dense de stations pluviométriques — la plupart équipées de 
jluviographes enregistreurs — et l’observation minutieuse, entreprise depuis plusieurs 
innées, des circonstances ayant accompagné chaque averse mous permettent maintenant 
avoir une idée assez précise sur le régime des pluies dans la région. 
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Fig. 1 


" 
La Haute Durance, en englobant sous ce terme les bassins versants du Guil et de 1’ Ubaye | 
est soumise a trois vents pluvieux d’origine, de nature et d’aire d’application différentes. | 

1) Le « Vent du Midi », comme on l’appelle dans le pays — mais qui est plutdt un vent | 
du Sud-Ouest — est di a l’existence d’une zone dépressionnaire sur le N. W. de l'Europe. ) 
Il s’établit d’abord du Sud puis tourne vers le Sud Ouest 4 mesure que la dépression progresse | 


vers la Scandinavie. C’est un signe avant coureur de la pluie, celle-ci ne tombant qu’au passage , 
dune discontinuité frontale. 


La vallée de la Moyenne Durance, de Sisteron a l’embouchure du Guil offre une voie , 
S) 
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de pénétration naturelle au courant général du S. W. qui a Guillestre continue 4 remonter 
la vallée du Guil. Le Massif du Champsaur et celui du Pelvoux constituent un obstacle: 
sur leurs flancs W et SW on constate d’abondantes pluies orographiques. Par contre, toute 
la vallée supérieure de la Durance, a part les crétes qui la bordent se trouve & Vabri de 
Vinfluence du Vent du Midi. : 

Ajoutons que les pluies accompagnant ce vent sont d’origine Atlantique. Ce sont d’habi- 
tude des pluies généralisées courant avec plus ou moins d’intensité suivant les conditions 
Jocales d’orientation et de relief tout le Massif des Alpes. Elles demeurent peu dangereuses 
en ce qui concerne la formation de grandes crues sur la Haute Durance. 

2) Au voisinage de la frontiére italienne, la « Lombarde » devient le vent dominant. 
C’est un vent d’Est-Sud Est qui est fréquemment associé a la pluie et a la neige — on le 
retrouve en Maurienne et en Tarentaise ow il semble venir plus franchement du S.E. — En 
réalité il s’agit toujours des branches différentes d’un méme courant général venant de la 
plaine du P6 et qui sont plus ou moins déviées suivant l’orientation des vallées italiennes 
et des cols qui leur livrent passage. 

Ce courant général se forme dans les conditions suivantes : hautes pressions au Sud-Est 
de l'Europe, centre dépressionnaire a 1’Ouest-Nord Ouest accompagnés d’une baisse 
barométrique rapide sur la Méditerranée occidentale. Sil’air ainsi «appelé » de I’Italie du 
Nord vers l’Océan est au départ riche en yapeur d’eau. des pluies abondantes s’abattent 
sur le versant oriental des Alpes: les Hautes Vallées frangaises de la Durance et du Guil 
recoivent leur part de ces averses surtout orographiques. 

3) Le « Marin » enfin est un vent pluvieux du Sud Est qui prend naissance lorsqu’une 
dépression secondaire passe sur le Golfe du Lion. II peut d’ailleurs souffler en méme temps 
que le vent du Midi si les causes provoquant I’un et l’autre (dépression du Golfe du Lion 
et du NW de |’Europe) existent simultanément. 

Les pluies de « Marin » sont d’origine méditerranéenne; leur aire d’extension ne va 
pas au nord plus loin que le bassin de l’Ubaye. Elle n’intéressent donc qu’assez faiblement 
ia région étudiée. 

Pratiquement quelles conséquences en tirer? 

Si l’on s’en tient aux traits les plus saillants du relief, le bassin versant de Serre Pon- 
¢on peut étre divisé en trois parties élémentaires : 

a) le bassin de la Durance supérieure, des sources aux confluents avec le Guil, et orienté 
sensiblement Nord-Sud, 

5) le bassin du Guil, orienté NE-SW et prolongé jusqu’a Serre Pongon par la Durance 
moyenne qui a la méme orientation, f 

c) le bassin de l’Ubaye orienté Est-Ouest avec infléchissement vers le NE dans sa partie 
supérieure. 

Par vent du « midi » on observera des pluies généralisées sur toute la région, plus abon- 
dantes sur la moyenne Durance et le Guil que sur l’Ubaye, beaucoup plus faibles sur la 
Durance Supérieure. L’abondance sur l’Ubaye pourra étre accrue si le « marin » souffle 
aussi, ce qui est possible. Mais de toutes fagons la Durance supérieure restera épargnée. 

C’est au contraire ce bassin qui par vent de Lombarde pourra étre soumis a des averses 
assez abondantes. Sur le Guil seules les parties hautes seront touchées. Quant aux précipi- 
tations sur l’Ubaye elles resteront insignifiantes. 

On peut donc considérer qu’il n’y a pas 4 craindre a Serre Pongon larrivée simultanée 
de trois flots importants: lorsque les pluies sont abondantes sur le Guil et sur l’Ubaye il 
tombe peu de choses sur la Durance supérieure. Si au contraire ce bassin est fortement arrosé, 
les pluies sont plus faibles sur le Guil et a peu prés insignifiantes sur |’ Ubaye. 

Autre remarque: il semble aussi que l’on ait peu de chances d’avoir en méme temps 
superposition de pluies abondantes et de fonte rapide du manteau neigeux due a un effet 
de foehn. Le foehn lorsqu’il se produit souffle de l’Est-Sud Est, et ne doit pas pouvoir 
coexister avec un vent de « pluie généralisée » venant du Sud Ouest. 

Il est possible cependant que le phénoméne puisse étre observe sur la haute Ubaye 
lorsque souffle le « marin » sans vent de midi plus a l’ouest, mais il n’intéresse que la partie 
nférieure du bassin étudié, ce qui ne saurait provoquer de grandes crues a l’emplacement 


du barrage. 
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Il. — Les crues de la Durance 


Bien que l’on ne puisse surtout en période de hautes eaux, accorder une confiance 
extréme aux indications numériques données par les stations de jaugeage anciennes ayant 
fonctionné sur la moyenne Durance, on a pu observer cependant que: 

— les crues sont assez nettement localisées dans le temps, 

— elles apparaissent : 

soit en fin de printemps : mai-juin. La fonte des neiges participe au gonflements de débits, 

soit en automne : septembre-octobre-novembre. Elles sont alors dues aux précipitations 

seules. 


Les hydrogrammes correspondants présentent quelques légeres différences. Si leur 
forme dépend en effet de facteurs « permanents » tels que dimensions du bassin versant, 
pente du cours d’eau principal et de ses affluents, nature du sol plus ou moins perméable, 
elle est influencée aussi et en grande partie par des facteurs « occasionnels » liés a la 
perturbation pluvieuse — appelée ici: orage, pour simplifier — et que nous allons examiner 
rapidement : 


a) orage couvrant toute la surface du bassin 


Supposons d’abord qu’un orage d’intensité I couvre uniformément toute la surface 
du bassin. Soit T sa durée, 0 la période de concentration a la station. 

A intensité égale, siT < § la crue est plus « pointue » et cela d’autant plus que le bassin 
est plus petit. SiT > 9, la valeur maxima de la crue est plus faible : ’ hydrogramme s’aplatit 
et s’allonge. 

Mais au cours de l’orage la pluie peut ne pas tomber avec une intensité égale. Pour une 
méme quantité totale recueillie le temps de concentration peut varier approximativement 
de 4/3 § a 2/3 @ suivant que la pluie a été forte au début de |’orage et plus faibie a la fin, 
ou l’inverse. 

La forme du diagramme de pluie influe donc sur celle de ’hydrogramme de crue: 
d’ot: Vutilité de disposer de pluviométres enregistreurs. 


b) orage de dimension inférieure a celle du bassin versant 


A Vemplacement du barrage projeté de Serre-Poncon, le bassin versant est déja d’une 
dimension telle — de ordre de 4.000 km? — que méme a |’échelle des noyaux de perturbation, 
un orage ne couvrira la plupart du temps qu’une partie du bassin. 

Si c’est un orage stationnaire, seule une zone a forte densité de pluie contribuera a 
l’écoulement. - 


Lorsque l’orage est en mouvement plusieurs cas peuvent se présenter : 

1) L’orage traverse le bassin dans un sens perpendiculaire a la direction générale du 
cours d’eau. L’onde de crue formée au point M se propage vers |’aval et au bout d’un temps 
dépendant de la longueur MS et de la pente du cours d’eau on observera a la station S un 
gonfiement des débits avec un hydrogramme pareil a celui que l’on aurait pu observer au 
point M. 


On a la un cas analogue a celui de l’orage stationnaire sur une partie seulement du bassin. * 


2) L’orage traverse le bassin parallélement a la direction générale du cours d’eau. 

— sil remonte le sens de l’écoulement on observera d’abord une crue a la station $ 
(avec un hydrogramme correspondant a la zone: bassin inférieur). Elle sera suivie d’une 
deuxiéme crue élémentaire correspondant aux précipitations sur le milieu du bassin, puis 
d’une troisiéme crue venant de la partie haute. 


Dans le cas le plus général la résultante au point S sera une succession de crues petites 
ou moyennes pouvant a la limite maintenir un réseau constant et assez élevé, mais sans pointes 
marquées. L’hydrogramme d’ensemble est dans ce cas aplati et allongé. 

— si lorage descend au contraire dans le sens de l’écoulement il conviendra de comparer 


sa vitesse de marche V avec celle de propagation v de l’onde de crue. Le cas le plus 
défavorable est celui o V = y. 
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A la station S, la crue due aux précipitations dans le bas du bassin se superpose alors 
a l’onde provenant du haut du bassin, elle méme grossie par les crues élémentaires formées 
sur la partie centrale. 

L’hydrogramme résultant devient alors trés pointu et l’on observe une montée des 
eaux rapide et intense; mais aprés le maximum la décrue survient rapidement. 

Comment appliquer ces indications générales au cas de la Durance? 

L’orientation générale du cours d’eau a l’amont de Serre-Poncon est sensiblement 
Nord-Est - Sud-Ouest. Or les perturbations pluvieuses importantes viennent, nous l’avons 
vu, soit du secteur Atlantique (c’est-a-dire NW a SW) soit du secteur Méditerranéen (de 
SW a SE). 

Les premiéres rencontrent immédiatement avant d’atteindre la Durance les écrans de 
la Grande Chartreuse et du Vercors puis les massifs de Belledonne et du Pelyoux ou plus a 
POuest les Cévennes, et arrivent déja passablement atténuées; quant aux pluies de Sud-Est 
elles peuvent s’abattre avec une intensité notable sur la moitié inférieure du bassin, mais les 
parties hautes sont protégées par les massifs du Mont Pilat et du Parpaillon. C’est ce qui 
explique d’ailleurs le « déficit pluviométrique » constaté dans la région Briangonnaise. 

De toutes fagons les pluies abondantes venant du Nord-Est c’est-a-dire descendant 
le long du cours de la Durance, ne sont pas-a craindre. 

Il n’y aura donc pas de crue intense avec montée d’eau trés rapide du type que nous 
avons désigné plus haut sous le nom de: cas le plus défavorable. 

Mais il reste les cas suivants : 

a) pluies d’ouest (de NW a SW) couvrant tout le bassin. Elies peuvent étre continues 
mais d’intensité relativement modérée; l’hydrogramme de crue est aplati, 

b) pluies de Sud-Est plus intenses mais limitées a la partie inférieure du bassin donnant 
un hydrogramme pointu et des crues plus soudaines, 

c) succession de pluies de ces différents secteurs (il s’agit évidemment de succession 
rapprochée, sinon on n’aurait qu’une série de crues élémentaires distinctes). 

Cette succession peut se faire dans l’ordre: 

— soit pluies de SE suivies de pluies d’ouest: schéma (6) + (a) — Compte tenu des 
vitesses de marche des perturbations orageuses d’ouest a travers la France, la crue méditer- 
ranéenne due aux pluies de SE est terminée ou sur le point de |’étre lorsque surviennent 
jes pluies (a). On n’observera donc a Serre-Pongon qu’une suite de crues élémentaires. 

— soit pluies d’ouest suivies de pluies de SE: schéma (a) + (6). Les premiéres donnent 
4 la Durance un débit soutenu et qui peut étre relativement élevé. C’est sur ce flot de base 
gue viendra se superposer |’hydrogramme pointu di aux pluies de Sud-Est. Au total: 


possibilité de forte crue. 
Avant d’examiner ces « possibilités » nous donnerons deux exemples réels des crues 


que nous venons de décrire. 


III. — Deux exemples de crues récentes 


Le débit annuel moyen de la Durance 4a la station de l’Archidiacre (voisine de 
Serre-Poncon) est approximativement de 95 m3/s soit un module de 23 1/s/km?. 

Par convention nous appelons « crue » un débit journalier supérieur ou égal a cing fois 
le module. 

L’évolution des situations météorologiques nous est donnée par les Bulletins d’Etudes 
et de Renseignements quotidiens de la Météorologie Nationale. ' 

33 pluviométres enregistreurs répartis sur les 3.900 km? qui constituent le bassin versant 
permettent de préciser sur cette région les fluctuations de la pluie dans le temps. 

En ce qui concerne enfin la mesure des débits, nous avons parm1 les stations de jaugeage 
existantes — du type classique a limnigraphe — sélectionné les quatre suivantes : 

— Barcelonnette sur |’Ubaye 

— le Maison du Roy sur le Guil 

— Briancon aval et la Roche-de-Rame sur la Durance. 
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Nous délimitons ainsi quatre bassins versants élémentaires, sensiblement de méme 


taille (de l’ordre de 550 km?) et qui constituent la partie haute du bassin total. 
Le bassin versant résiduel, jusqu’a la station de l’Archidiacre est d’environ 1.700 km2. 


A. — La crue du 9 juin 1953 


A proprement parler ¢a n’a pas été a l’Archidiacre une crue dans le sens ol nous Venten- 
dons. Le débit enregistré n’a été que de 222 m?/s c’est-a-dire a peine deux fois et demi le 
module. Elle est cependant intéressante 4 examiner car sur l’un au moins des affluents 
— le Guil — on a pu observer ce jour 1a une crue partielle importante: 189 1/s/km? soit 
exactement pour ce cours d’eau 10 fois le module. 


Situation météorologique générale 

Du 5 au 12 juin une bande anticyclonique s’étendant des Agores a la Scandinavie protege 
la moitié sud est du territoire francais des influences atlantiques. Un centre dépressionnaire 
creusé sur la céte orientale de l’Espagne progresse vers |’Est sur la Méditerranée provoquant 
l’établissement d’un flux de Sud-Sud Est du Golfe de Génes vers le Massif Alpin: Pluies 
abondantes dans la journée du 8 sur la cOte méditerranéenne frangaise. 

A partir du 9, bloquée par un promontoire de hautes pressions issu d’un anticyclone 
basé sur l’Europe Sud orientale cette dépression infléchit son mouvement vers le Nord Est 
pour traverser la Suisse jusqu’a |’Allemagne du Sud. 


Précipitations et écoulement 

Les cartes II montrent par périodes de 12 heures, du 8 juin au matin au 9 juin dans la 
soirée le déplacement des zones pluvieuses liées a la perturbation et leur aire d’extension. 

Ces précipitations d’origine méditerranéenne ont peu affecté le bassin de la Durance 
qui a été contourné par le Sud. On note toutefois dans la nuit du 8 au 9 un maximum assez 
important sur la haute vallée du P6 dans la région de Turin (48 mm). Cette averse s’étendant 
jusqu’a la frontiére franco-italienne et méme un peu au dela, a touché la Vallée du Guil, 
un peu moins |’Ubaye et pratiquement pas les parties hautes de la Durance. 

Nous avons la un cas d’orage n’affectant qu’une partie du bassin total. Le résultat: 
crue importante sur la partie touchée, mais qui a la station totalisatrice ne se réduit plus 
qu’a une simple montée des eaux. 


B. — La crue du 8 juin 1955 


Venant en bon rang aprés les deux crues historiques enregistrées a |’Archidiacre l’une 
le 2 novembre 1843 estimée a 1.500 m?/s, l’autre le 30 mai 1856 denviron 2.000 m3/s ta 
crue du 8 juin 1955 est la plus forte de toutes celles observées depuis prés de 40 ans: sept 
fois et demi le module. Nous allons l’analyser bri¢évement. 


Situation météorologique générale “ 

Elle est extrémement simple: Du 2 au 9 juin un anticyclone subsiste entre la Scandinavie 
et le Groénland tandis qu’une vaste zone dépressionnaire s’étend sur |’Atlantique. Les 
perturbations qu’elle dirige vers la France s’y déplacent lentement vers I’Est-Nord Est. 


Du 6 au 9 les masses d’air d’origine plus septentrionale provoquent des précipitations 


fréquentes et extrémement abondantes surtout sur le Sud Est du pays. 


Précipitations et écoulement 

Les cartes III montrent les aires d’extension des zones pluvieuses correspondantes. 
A Vinverse du cas précédent ce sont des précipitations d’origine atlantique, apportées par 
ce que nous avons appelé plus haut le vent du « midi» donc pluies généralisées s’étendant 
de l’aval vers l’amont sur tout le bassin de la Durance. Tous les affluents participent, mais 
a des degrés divers, a l’accroissement des débits a l’Archidiacre. 

On doit cependant remarquer ici que le centre de la perturbation n’a pas remonté fran- 
chement la vallée de la Durance, mais un peu plus a l’ouest celle du RhOne (le 7 juin maximum 
de 70 mm enregistré au cours de la journée dans la région Lyonnaise). Notre bassin s’est 
donc trouvé en quelque sorte « sur la marge » et si la crue enregistrée a été notable elle 
n’a cependant pas pris l’ampleur qu’on aurait pu craindre. 
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IV. — Les possibilités de grandes crues 

a) Les exemples que nous venons de décrire sommairement étaient des cas « simples » 
dans chacun d’eux les précipitations, et les augmentations de débits correspondantes étaient 
dues a un seul type de temps. 

Peut-il dans ce cas y avoir danger de grosse crue? 

Nous avons déja noté que l’aire d’extension des pluies de Sud-Est ne montait pas vers 
le Nord plus haut que l’Ubaye et peut étre a la rigueur un peu le Guil. Seules sont donc a 
-considérer les pluies généralisées d’origine atlantique. 

La vallée du Rhéne constitue — nous en avons eu l’exemple le 8 juin 1955 — une voie 
de passage priviligiée pour les noyaux de perturbation mobiles contournant dans le sens 
SW-NE la dépression principale de l’Atlantique. D’habitude cette dépression se dirige elle- 
méme, en s’affaiblissant d’ailleurs, vers la Scandinavie. Le cas défavorable serait celui ow, 
demeurant assez « creuse », elle aurait en méme temps une trajectoire plus méridionale. 

La vallée de la Durance serait alors la voie de passage naturelle s’offrant au noyau 
_dépressionnaire générateur des précipitations sur le Sud Est de la France. 

Si par exemple le 8 juin 1955 le maximum de 70 mm enregistré sur la région lyonnaise 
s’était trouvé sur le bassin — au lieu des quelques 33 mm observés « en moyenne », on 
aurait sans doute pu avoir a |’Archidiacre une crue de l’ordre de 1.600 a 1.800 m?3/s. 

5) Mais nous avons évoqué aussi le cas de la succession des types de temps qui présentent 
quelque danger si cette succession est rapide. 

Des études sur ce sujet ont déja été entreprises. Mais elles conservent encore un caractére 
trop général car elles ne concernent pour l’instant que les successions de types de temps 
‘pour l’Europe Occidentale prise dans son ensemble. 
| Notre probléme est plus particulier. Il faudrait pour une région telle que le Sud-Est 
de la France pouvoir déterminer : 

— quelle est la probabilité d’apparition de phénoménes successifs tels par exemple 
que pluies d’ouest suivies de pluies de sud-est, 

— quelle est aussi la probabilité de vitesses de marche de ces phénoménes, autrement 
dit la probabilité de persistance de pluies exceptionnellement abondantes et la quantité 
maxima a attendre en 24 heures, en 12 heures ou moins encore. 

Des recherches dans ce sens sont en cours. Pour étre menées a bien elles exigent une 
collaboration plus étroite que jamais entre les Services Hydrologiques et ceux de la 

Météorologie. 
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UN PROCEDE D’EXTRAPOLATION DES COURBES 
DE DEBIT POUR LES HAUTES EAUX 


par 


V. M. YEVDJEVIC 
Beograd, Yougoslavie 


Résumé 


Un procédé nouveau d’extrapolation des courbes de débit pour les hautes eaux est 
exposé dans ce rapport. Il se base sur l’application de la loi de Galton pour les courbes de 
durée des débits instantannés, en les extrapolant comme les droites dans les échelles 
logarithmes-probabilités. On obtient de cette extrapolation les débits correspondants pour 
les valeurs des hauteurs de crues sur les stations limnimétriques, et ainsi la partie extrapolée 


de la courbe de débit. 


Summary 


A new procedure for the extrapolation of the river discharge curves is given. It is based 
on the application of Galton’s law for the flow duration curves, their extrapolation being 
made in the diagrams with scales logarithms-probability. From that extrapolation the 
discharges per second for the given flood levels from the water level duration curves and 
from the extrapolated duration curves are obtained, and thus the discharge curve is also 
extrapolated. 


Il est tres commun que la précision avec laquelle on détermine la courbe de débit pour 
la partie des crues soit insuffisante 4 cause de plusieurs raisons. Les causes principales sont: 
les difficultés de jauger les débits lors des crues; la durée trés limitée des crues; le mouvement 
non permanent pendant les hautes eaux; le changement du lit, de la rugosité et d’autres 
grandeurs hydrauliques pendant les crues; l’influence des travaux exécutés sur le changement 
du lit et de la pente de surface libre. 

Il est trés commun aussi que l’absence des jaugeages pendant les grandes eaux nécessite 
V’extrapolation de la courbe de débit. I] existe plusieurs procédés d’extrapolation, en partant 
de l’extrapolation par les équations de la courbe de débit, jusqu’a l’extrapolation de chaque 
grandeur hydraulique, en se servant de la partie de courbe, déterminée par un nombre — 
suffisant de débits jaugés. 

Pour extrapoler la courbe de débit pour les hautes eaux, l’awteur a employé dans 
quelques cas un procédé nouveau, qui sera briévement exposé dans ce rapport. Ce procédé 
se base sur l’application de la loi logarithmique (la loi de Galton) pour la courbe de durée 
des débits, spécialement pour sa partie concernant les débits moyens et tes débits de hautes 
eaux. 

L’expérience dans les études hydrologiques courantes a montré a l’auteur que la loi 
logarithmique de Galton peut étre assez bien employée comme une bonne approximation — 
pour les courbes de durée des débits (les courbes moyennes de plusieurs années) pour un. 
grand nombre des stations limnimétriques en Yougoslavie. C’est spécialement le cas pour 
les fleuves et les rivitres, soit qu’ils n’ont pas des grandes étendues sujettes aux inondations 
et aux atténuations des crues, soit qu’ils n’ont pas une grande différence des régimes d’eau 
des différents affluents. Sous les conditions des facteurs physicogéographiques a peu prés — 
identiques dans le bassin versant, avec une vallée en amont de la station limnimétrique sans . 
les élargissements de terrain inondable trés grands, on peut avoir une bonne application 
de la loi de Galton pour les courbes de durée des débits instantannés. 

Si Vapplication de cette loi aux courbes de durée des débits a été vériflée pour une 
station limnimétrique d’une riviére, et s’il n’y a pas de grands changements dans les 
caractéristiques du régime d’eau et de la vallée, l’application de la loi de Galton peut étre 
faite aussi pour les stations limnimétriques trés proches, en aval ou en amont. Dans ces 
conditions, on pourrait employer cette loi comme base pour l’extrapolation de la courbe 
de débit, s’il n’y avait pas eu de jaugeages pendant les crues. 
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Fig. 1 


| L’extrapolation de la courbe de débit en se servant de la courbe de durée des niveaux d’eau 


et de la courbe de durée des débits (La Save a Zagorje). (1) A-B, la partie de la courbe 
de débit, construit selon les jaugeages; B-C, la partie de la courbe de debit extrapolée; 
(2) la courbe moyenne de durée des niveaux d’eau. 


Ce procédé d’extrapolation est donné sur les figures | et 2 pour la station limnimétrique 
de Zagorje sur la Save. Les débits sont jaugés jusqu’aux 750 m3/s, fig. 1, courbe (1). La loi 
de Galton peut-étre appliquée aux courbes de durée des débits de la Save supérieure, ce qui 
vaut aussi pour cette station, citée en exemple. Pour déterminer le débit annuel moyen, 
la courbe de débit dans sa partie A-B est suffisante (1), fig. 1, avec n’importe quel procédé 
d’extrapolation de la partie B-C, parce que le débit total, qui correspond aux eaux supérieures 
au débit 750 m®/s, est relativement petit. Pour avoir les débits de crue, la partie B-C de la 
courbe de débit (1) est extrapolée en se servant de la courbe de durée des hauteurs sur la 
station limnimétrique (2), fig. 1. 

Sur la fig. 2 sont données, dans |’échelle logarithmique pour les débits et les hauteurs, 
et dans |’échelle de probabilité pour la durée en pourcentage, la courbe de durée des débits (1) 
et la courbe de durée des hauteurs (2). La courbe (2) de la fig. 2 est la courbe (2) de la fig. 1, 
dans les nouvelles échelles. La courbe (1), fig. 2, est obtenue de la courbe (2) sur la fig. 1 
ou 2 en se servant de la partie A-B la courbe de débit (1), fig. 1. En extrapolant la courbe (1) 
de la fig. 2 jusqu’aux petites valeurs de la durée, on obtient la possibilité d’avoir le débit Qx 
pour la hauteur Hz. C’est ainsi qu’on obtient pour plusieurs valeurs de H les débits corres- 
pondants, ce qui sert pour la construction de la partie B-C de la courbe de deébit, fig. 1, 
ligne (1). La courbe (1), fig. 2, dans sa partie supérieure (D-B’’) est une droite pour l’appli- 
cation de la loi de Galton et des échelles choisies, ce qui facilite |’extrapolation. 

La question suivante peut étre posée: quel avantage pourrait-on tirer de l’extrapolation 
de la courbe de débit de B a C, fig. (1), si on obtenait la courbe de durée des débits par sa 
propre extrapolation pour les crues? Cette question aurait la raison, si on étudiait les crues 
par l’extrapolation de la courbe de durée des débits instantannés. Si on procédait 2 Vanalyse 
des débits maxima en prenant le débit maximum pour chaque année, tous pris a part comme 
une série des valeurs, dans ce cas l’extrapolation de la courbe de débit faciliterait la déeter- 


mination des débits des crues annuelles. 
La méthode de déterminer les valeurs de crues probables part généralement soit des 
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Fig. 

Les courbes de durée des débits et des niveaux *p eau (La Save a Zagorje) dans les échelles 
logarithmes-probabilité, avec l’extrapolation linnaire: (1) A’’-B”’ la partie déterminée 
par la courbe de débit A-B; la partie de la courbe de durée plus haute de B’’ est faite 
par l’extrapolation linnaire; (2) la courbe de durée des niveaux d’eau. 


- 


débits maxima de chaque année, pris a part des autres débits observés, soit de tous les débits 
maxima pris a part, sans tenir compte du temps d’apparition, afin d’obtenir une série de va- 
leurs susceptibles d’étre analysées au moyen de la statistique mathématique. Dans ce cas, 
l’extrapolation de la courbe de durée des débits instantanés peut étre assez utile comme 
procédé d’extrapolation de la courbe de débits, ou peut étre au moins un des moyens 
pour contréler l’extrapolation des courbes de débit, faite par d’autres procédés. 


VARIATIONS DU DEBIT DE CRUES 
DANS LE HAUT RHIN AU COURS DE 60 ANS DERNIERS 


par 


H. STRACK 


Au commencement de mon exposé vous me permettrez d’attirer votre attention sur le 
faut que le Haut Rhin, tant qu’il fait objet de mes études et recherches, forme la frontiére 
a l’amont de Bale entre la Suisse et i’ Allemagne, et 4 l’aval de cette ville j jusqu’a l’embouchure 
de la Lauter, entre la France et l’Allemagne. Cette situation fait comprendre que les Etats 
riverains sont enclins a faire des observations et 4 prendre des mesures qui sont d’un intérét 
particulier pour chacun d’eux. J’estime opportun de ne rapporter que des observations 
faites de la part des Allemands. Mes explications ont pour but de contribuer un peu a la 
mission importante et générale de faire connaitre par expérience toutes les variations possibles 
des eaux courantes au cours des années. 

Toutes les fois qu’il s’agira d’observer de plus prés les qualités variées et les formes 
dans lesquelles se montre un cours d’eau, “il est de grande importance pour l’homme de 
science et pour l’ingénieur d’étudier les débits d’une riviére. 

Avant tout le débit de crue mérite notre attention particuliére. Car précisement les crues 
forcent les hydrauliciens a des opérations spéciales dans tous les cas ot: leur incombe la 

iache de protéger les riverains et tout leur avoir contre les dangers de l’inondation. 
En considérant que mon exposé devra s’occuper du débit de crue du Haut Rhin, je 
ferai bien, d’en expliquer la situation et de démontrer la délimitation du Haut Rhin et ses 
particularités au point de vue hydraulique (tableau 1). 

Ce qu’on appelle « Haut Rhin », peut étre défini au point de vue géographique, géojo- 
gique et hydrologique. Mais toutes ces définitions ne peuvent pas étre séparément traitées; 
elles forment un ensemble, puisque le Haut Rhin représente une unité a l’égard des conditions 
géologiques, morphologiques et hydrographiques. Vous me permettrez de citer une publi- 
cation de M. Wittmann, professeur a |’Ecole Polytechnique de Karlsruhe, intitulée: Sur 
ta morphogenése du Haut Rhin (parue en février 1955). En général il est d’usage de nommer 
« Haut Rhin » le cours du Rhin a travers la plaine du Rhin entre Bale et la région de Mayence. 
Mais je préfére accepter la région de Mannheim comme limite septentrionale du Haut Rhin. 
Dans les trente derniéres années la désignation spéciale « Haut Rhin »a été réservée a la 
végion entre le lac de Constance et Bale. 

Mais cette désignation porte plus sur la séparation régionale des secteurs fluviaux. 
En considérant les phénoménes et rapports hydrologiques, il faudra tenir compte que ce 
secteur fluvial fait partie du Haut Rhin. Avant de parler « des variations du débit de crues », 
‘l importe de mentionner quelques marques caractéristiques, intéressantes, méme essentielles 
au point de vue hydrologique pour le dit secteur fluvial du Haut Rhin. 

Le débit du Haut Rhin est principalement déterminé par sa source dans les Alpes, 
ja traversée du Lac de Constance et les affluents descendant des Alpes, de la Forét-Noire 
et des Vosges. A l’amont du Lac de Constance, a |’échelle de St. Margarethen, les caracté- 
ristiques, y compris les données techniques pour le canal latéral de la plaine du Rhin figurant 
dans l’annuaire hydrographique de la Suisse de 1954, sont les suivantes : 


NNQ (1947) — 40 m?/s 
MQ (1919-1954 = 36 ans) = 244 m3/s 
HHQ (1954) = 2.700 m°/s 


Ces valeurs correspondent a la relation 

NNQ:MQ:HHQ = 1:6: 68. 

A l’aval du Lac de Constance les affluents sont trés minimes de sorte que les indications 
du limnimétre suisse de Nohl, a l’aval de Schaffhouse peuvent étre considérées comme 


caractéristiques pour ce secteur fluvial 


NNQ (1909) = 104 m/s 
MQ _ (1909-1954 = 46 ans) = 373 m3/s 
HHQ (1926) = 1.070 m/s. 
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TABLEAU 1 
Plan d’ ensemble du bassin versant du Haut-Rhin. 


-~ 


Ces valeurs correspondent a la relation s 
NNO: MO: HHO = 173567103" 


La comparaison de ces valeurs constatées a |’amont et a l’aval du Lac de Constance 
fait nettement voir le réle que joue ce lac au point du vue hydrologique. Car le Lac de 
Constance, d’une superficie de 542 km? constitue un trés immense bassin d’accumulation et 
un réservoir compensateur. Il regoit en moyenne, de tous les affluents, une quantité d’eau 
de 350 m®/s, ce qui correspond 4 celle de 12 milliards m® par an. Dans la zone de fluctuations 
de 1,90 m entre le niveau moyen des basses eaux BE et le niveau moyen des hautes eaux HE, 
1.000 mio/m® pourront étre emmagasinés. Ces quantités du Lac de Constance sont pour le 
débit dans le Haut Rhin d’une importance décisive. 


Le secteur fluvial du Rhin jusqu’a l’embouchure de |’Aare est également de grande 
mportance pour le débit du Haut Rhin et pour les périodes de crues. Du cété suisse affluent 
la Thur, la Téss et l’Aare qui servent d’émissaires pour les régiuns alpines du nord. Ces 
affluents aménent au Rhin non seulement du haut des Alpes les eaux provenant de la fonte 
des neiges, mais aussi le débit des précipitations tombées dans les contreforts des Alpes. 
Leur influence est par conséquent trés décisive sur les hauts niveaux du Rhin de longue durée 
ainsi que sur les crues qui durent peu. Les caractéristiques sont les suivantes : 
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Thur (Andelfingen) NNQ (1947) = 2,24 m3/s 
MQ_ (1904-1953 = 49 ans) = 46,1 m3/s 
HHQ (1910) = 1.100 m/s. 

Toss (Neftenbach) NNQ (1947) = 0,71 m3/s i 
MQ_ (1921-1953 = 32 ans) = 7,5 m3/s 
HHQ (1953) = 270 m/s. 

Aare (Stilli) NNQ (1906) = 140 m3/s 
MQ_ (1904-1954 = 50 ans) = 557 m3/s 
HHQ (1910) = 2.110 m/s. 


Ces valeurs correspondent 4 la relation conforme a l’Aare 
ININOEVIORSEELOw——. 1401/5: 


Au confluent du Rhin et de l’Aare prés de Waldshut l’Aare améne une quantité d’eau 
1,25 x plus grande que le Rhin. Cette relation représente une mesure moyenne et différe 
suivant les années et mois, selon la température prédominante et les précipitations tombées 
dans les bassins hydrologiques en question. 

En aval de Waldshut, du cété suisse, n’affluent plus que les riviéres Ergolz et Birs dont 
Vinfluence sur les crues du Rhin n’est guére remarquable. Les caractéristiques de ces riviéres 
sont les suivantes : 

Ergolz (bei Liestal) 

NNQ (1947) = 0,10 m?/s 
MQ_ (1934-1954 = 20 ans) = 3,55 m3/s 
HHQ (1948) = environ 100 m/s. 


Ces valeurs correspondent a la relation 
NNQ: MQ: HHQ = 1:35: 1.000. 


Birs (bei Miinchenstein) 
NNQ (1921) = 0,83 m3/s 
MQ. (1917-1954 = 37 ans) = 14,9 m3/s 
HHQ (1946) = 280 m3/s. 


Ces valeurs correspondent a la relation 
NNQ: MQ: HHQ = 1:18: 338. 


Du cété nord allemand, rive droite, reste 4 mentionner parmi les affluents, la Wutach 
cui se jette dans le Rhin en amont de Waldshut. Les caractéristiques en sont les suivantes : 
Wutach (Oberlauchringen) 
NNQ (1921) = 0,11 m3/s 
MQ (1932-1950 = 18 ans) = 7,86 m?3/s 
HHQ (1918) = 275 m/s. 


Ces valeurs correspondent a la relations 
NNQ: MQ: HHQ = 1:70: 2.500. 


Les affluents la Murg et la Wehra descendant de la Forét-Noire en aval de Waldshut, 
n’ont guére d’influence sur les crues du Rhin. Seulement l’Alb, prés d’Albbruck-Dogern, 
pourra méme aprés la mise en exploitation de l’usine hydro-électrique de Schluchsee, amener 
au Rhin environ 100 m/s dans les périodes de crues. 

Le débit du Rhin prés de Bale se compose du Rhin venant du Lac de Constance, de 
V’Aare et des affluents ci-dessus mentionnés. D’aprés l’annuaire hydrographique de la 
Suisse de 1954 les caractéristiques, pour le Rhin, sont les suivantes : 

Rhin (prés de Bale) 

NNQ (1858) = 202 m3/s 
MQ (1808-1954 = 146 ans) = 1.025 m?/s 
HHQ (1876) = 5.700 m/s. 
Ces valeurs correspondent a la relation 
NNOeE MOM HHO sis, ir 26: 
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Il suffira de mentionner ces affluents et leurs caractéristiques relatives au secteur fluvial 
en amont de Bale; j’ai cru devoir en faire mention, étant donné qu’ils ont grande importance 
pour les conditions hydrologiques en aval de Bale. Il s’entend que les affluents du Rhin en 
aval de Bale sont de quelque influence sur le débit de crues du Haut Rhin dans ce secteur 
fluvial. 

Il conviendra au surplus d’en énumérer les plus importants, mais sans indiquer les 
caractéristiques. Ce sont du cété de la Forét-Noire, la Wiese, la Kander, le canal Léopold, 
la Kinzig, la Murg. Du cété des Vosges, c’est Ill qui, a son tour, recoit plusieurs rivieres 
venant de la dite montagne. 

Elle améne au Rhin environ 3 a 5 m®/s en cas de basses eaux BE; aux temps de crues 
cette quantité augmente de 900 m?/s et s’évacue en grande partie par un canal de décharge 
On pourra en suivre les variations au limnimétre de Marlen. 

Les débits et les crues des affluents de la Forét-Noire et des Vosges sont heureusement 
soumis a d’autres conditions météorologiques que le Rhin dans son cours supérieur et la 
plupart des affluents suisses en amont de Bale; alors que le Rhin comme riviere alpestre 
présente ses hauts niveaux de longue durée dans la période de la fonte de neige dans les 
Alpes, par conséquent en été, les hauts niveaux des affluents dépendant de la température, 
se montrent en général en hiver et au printemps. 

Les précipitations tombant dans la Forét-Noire et dans les Vosges vont arriver en 
général a une date différente de celle de la région alpine, de sorte que le débit des précipi- 
tations dans les contreforts des Alpes et dans les montagnes de hauteur moyenne ne coin- 
cident pas. Ce fait apporte une certaine compensation, en vertu de laquelle des dégats et des 
catastrophes encore plus considérables causés par les crues, ne se produisent pas dans le 
Haut Rhin. On sait qu’en examinant les causes d’événements provoquant des dommages, 
des catastrophes ou des accidents, on aura en général 4 constater que |’événement fatal résulte 
en fait de la coincidence de plusieurs circonstances funestes. Chacune de ces circonstances, 
solée, serait sans danger mais elles entrainent des catastrophes par leur superpositione 
Il en est de méme pour les crues d’un secteur fluvial. En examinant les causes de grandes 
catastrophes, on constatera également que pour la plupart d’entre elles la rencontre de 
différentes crues a été la cause des conditions catastrophales comme on |’a constaté lors des 
enquétes ultérieures de grande étendue. Cette constatation rappelle a tout le monde et par- 
ticuliérement a l’ingénieur son devoir bien connu et toujours actuel, de ne pas détériorer 
les bonnes conditions naturelles par des mesures artificielles et d’avoir en vue que ses 
installations techniques s’intégreront favorablement dans le grand ensemble des forces 
naturelles concurrentes. 

En vue de vous exposer « les variations dans le débit de crues pendant les 60 derniéres 
années », j’estime utile de mettre en comparaison les phénoménes du débit au commen- 
cement de cette période avec |’état actuel. Une période de 60 ans a été choisie du fait que 
dans les années précédentes, c’est-a-dire vers 1890, des recherches détaillées ont été faites 
de la part des autorités allemandes sur les causes des crues antérieures. On sait qu’au cours 
des années 1876, 1880, 1881 et 1882 se sont produites, dans la région fhénane, des crues 
exceptionnelles, encore connues de nos jours comme les hautes eaux A débit extréme. A la 
demande d’un commissaire du Reich, chargé d’examiner les conditions hydrologiques du 
Rhin et de ses affluents les plus importants et en raison de la documentation recueillie 
par les Services du Génie Rural des Etats riverains, l’ancien organisme central de la - 
météorologie et de l’hydrographie au Grand-Duché de Bade a publié les résultats des recher- 
ches sur les crues dans la région rhénane allemande (cahier I et II, 1891): ces recherches font 
bien connaitre les caractéristiques du débit d’alors. 

Des examens de pareille nature ont été faits dans les années suivantes. C’est le moment 
de mentionner un avis en date de 1929 du comité des experts sur « l’examen des causes des 
grandes crues qui se sont produites dans les derniéres années notamment dans le Rhin », 
et une expertise de la méme date « der preussischen Landesanstalt fiir Gewasserkunde, 
sur les causes et le débit de crues dans la région rhénane en décenibre 1925 et en janvier 1926 
et sur les mesures de protection contre les dégats causés par la crue ». 

Cela m’entrainerait trop loin, si je voulais exposer les phénoménes de toutes les crues 
des 60 derniéres années. Je me contente de choisir quelques crues caractéristiques. Je tiens 
a étudier notamment le temps et la hauteur du débit, caractéristiques déterminatives pour 


306 


les effets sur ies riverains. De l’ensemble de toutes les crues enregistrées et représentées dans 
le tableau 2, ont été choisis les crues de septembre 1897, (3.430 m3/s), de juin 1910 (4.300 m?/s) 
de décembre 1918 (3.860 m?/s), de juin 1926 (3.370 m3/s), de novembre 1944 (3.400 m/s), 
de juin 1953 (3.800 m*/s), d’aotit 1954 (3.100 m/s), de janvier 1955 (3.200 m?/s), débits ; 
Bale. L’écoulement de ces crues a été principalement observé aux rhénomeéetres de Waldshut 
Bale, Brisach, Kehl resp. Marlen, Maxau et Mannheim. Les distances entre ces Picnomoties 
sont les suivantes : Waldshut-Bale = 65 km, Bale-Brisach = 55 km, Brisach-Marlen = 63 km 
Brisach-Kehl = 68 km, Kehl-Maxau = 68 km, Maxua-Mannheim = 65 km. , 


TABLEAU 2 
Niveaux d’eau des crues de 1876 a 1955 a Bale. 


Il est encore a ajouter que le limnimétre de Rheinfelden, situé 20 km en amont de Bale 
et entretenu par le Service fédéral des eaux de la Suisse 4 Berne est de grande importance 
pour I’hydrographie du Haut Rhin, car il fonctionne de facon excellente et fournit des valeurs 
presque libérées de toute influence. 

Il faut aussi ajouter que le limnimétre d’Albbruck-Dogern se substitue partiellement 
a celui de Waldshut, étant donné que le limnimétre de Waldshut, influencé depuis 1932 
par le remous de l’usine hydroélectrique d’Albbruck-Dogern, située en aval de cette échelle, 
ne permet plus d’enregistrer directement les cotes. 

Reste a dire que, dans quelques cas, le limnimétre de Marlen se substitue a celui de 
Kehl, du fait que celui-ci n’a pas été réinstallé apres 1945. Les deux limnimétres Albbruck- 
Dogern et Marlen sont situés a des distances respectives de 8 et de 6 km de ceux de Waldshut 
et Kehl; il est donc possible de bien utiliser leurs cotes dans cet exposé. 

La comparaison des huit périodes de crues ci-dessus mentionnées se fait a l’aide des 
courbes d’échelles du tableau 3, feuilles 1-8. Ces dessins n’offrent rien de particulier, 
mais ils font voir la hauteur chaque fois atteinte au limnimétre et le temps d’écoulement 
du débit de pointe des crues dans chaque cas. Le tableau 4 représente également les niveaux 
des maxima de crue marqués aux limnimétres. 

On trouvera peut-étre au premier coup d’ceil dans ce tableau quelques traits indécis 
et on sait de prime abord que des débits de nature trés différente ne se laissent comparer 
que de facon limitée. Mais il se recommande d’en faire des observations particuliéres et de 
les vérifier, p. ex. 

1) A Bale le débit des crues de 1910 est supérieur d’environ 900 m/s a celui de 1895. 
Les débits des crues de 1918 et de 1926 sont inféricurs 4 celui de 1897, mais le débit de 1918 
est de 400 m?/s supérieur a celui de 1897 et le débit de 1926 est a peu pres égal a celui de 
1897. Cela s’explique par l’abaissement du fond d’alors a Bale. Les crues récentes de 1953-1955 
sont inférieures 4 cause de leur débit moins considérable. 
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TABLEAU 31 
Courbes d’échelles de crue septembre 1897. 


2) A Brisach les crues de 1910 et 1918 sont supérieures a celle de 1897 du fait que leur 
débit était plus grand. Mais la crue de 1926 est inférieure a celle de 1897 bien que le débit 
soit sensiblement le méme. Il en sera de méme pour des crues futures; car 4 Brisach aussi, 
un abaissement du fond s’est produit. 

Les crues de 1954 et 1955 avec un débit moins grand sont proportionnellement inférieures, 


3) A Marlen, les crues récentes de 1953, 1954 et 1955 sont dans la zone des crues anté- 
rieures. La crue de 1953 est un peu supérieure a celle de 1918 dont le débit a été a peu prés 
le méme. La crue de 1955 est aussi supérieure a celle de 1926 4 un débit égal. La crue de 
1897 ne se laisse déterminer que par les cotes du limnimétre de Kehl. La crue du mois d’aoatt 
de 1954 est la moins importante de toutes ces crues et inférieure A toutes les autres. La 
grande crue de 1910 est inférieure a celle de 1918, car l’inondation du secteur fluvial entre 
Brisach et Marlen et les bras des Vieux Rhins qui peuvent retenir des quantités d’eau consi- 
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TABLEAU 3? 
Courbes d’échelles de crue juin /910. 


Jérables, ont évidemment causé un abaissement des plans d’eau au limnimétre. Il semble 
que les cotes au rhénométre de Marlen ne soient plus exactes pour cette appréciation. 

4) A Maxau il est surprenant que les crues de 1954 et 1955, a peu prés égales a Bale, 
lifférent énormément |’une de l’autre; cela s’explique par le fait qu’en janvier 1955, entre 
Marlen et Maxau les affluents ont amené de grandes quantités d’eau, ce qui n’était pas le 
‘as en aout de 1954. Du reste, la crue de 1897 est inférieure a toutes les autres crues; cela 
’explique d’une part par leur débit plus grand et d’autre part, par un petit abaissement 
lu fond qu’on a pu constater dans ce secteur. 

5) A Mannheim les cotes au limnimétre restent en dehors de notre observation étant 
lonné 

a) que les maxima de la crue dépendent encore plus qu’a Maxau des affluents, ce qui 
ait que le débit venant du Haut Rhin perd son importance et 
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TABLEAU 3° . 
Courbes d’échelles de crue décembre 1918. 


b) que ’embouchure du Neckar, qui pourra amener des eaux considérables en temps 
de crues exercera une répercusion, a cause du remous, sur le rhénométre de Mannheim. 

L’observation critique des cotes aux limnimétres, permet (tableau 5) de juger les temps 
d’écoulement des maxima aux limnimétres. Les constatations a faire sont les suivantes : 

1) L’inclinaison des courbes indique la durée du temps; plus la courbe est raide plus 
court est le temps d’écoulement entre les stations différentes. 

2) Entre Waldshut et Bale resp. Albbruck-Dogern et Bale le temps d’écoulement des 
crues n’est pas sensiblement différent. Mais une observation exacte montre que des différences 
de deux heures sont possibles, ce qui est de quelque importance dans un court secteur de 
65 km. 

3) On constatera entre Bale et Brisach une différence entre les crues de 1953-1955 et 
celles de 1897, 1910 et 1918 dont le temps d’écoulement est de durée plus longue. Par 
contre, la crue de 1926 se caractérise par un temps d’écoulement trés sensiblement diminué. 
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TABLEAU 3? 
Courbes d’échelles de crue juin 1926. 


a diminuation des temps d’écoulement s’explique par l’approfondissement progressif 
u fond. : 

4) Entre Brisach et Marlen les temps d’écoulement n’ont guére subi des changements. 
Yertaines variations sont possibles dans toutes les crues connues, ce qui s’explique également 
ar le changement du fond et par la retenue dans les zones d’inondation. Le temps d’écoule- 
1ent le plus long dans ce secteur fluvial s’est élevé a 36 heures pendant la crue de 1926. 

5) Entre Marlen et Maxau le diminution des temps d’écoulement des crues récentes se 
lit encore sentir en comparaison avec celles de périodes antérieures ce qui s’explique par 
es changements de peu d’importance. Une augmentation de la vitesse est surtout frappante 
endant la crue de 1955 au cours de laquelle les affluents la Kinzig et la Murg ont amené 
eaucoup d’eau et ont devancé la crue du Rhin. 

6) Une grande différence des temps d’écoulement se présente également dans le secteur 
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TABLEAU 3° 
Courbes d’échelles de crue novembre J944. 


fluvial entre Maxau et Mannheim. Les observations a faire sont analogues a celles qu’on 
pourra faire pour les cotes au limnimétre de Mannheim. II est facile de comprendre que la 
crue de 1910, la plus grande des crues ci-dessus mentionnées, dépassant de 40 heures celle 
de 1955, a nécessité le temps d’écoulement le plus long. En tout cas, il est 4 constater qu’il y a 
une tendance observée au cours des années a la diminution du temps d’écoulement. 

Les dessins du tableau 6 mettent bien en reflief les phénoménes, ci-dessus mentionnés 
plusieurs fois, de l’érosion du fond du Rhin entre Bale et Brisach et d’un relévement partiel 
du fond en aval de Brisach. Les plan d’eau des basses eaux a des périodes différentes rendent 
pessible de calculer la hauteur du fond. En partant de 1828 on y voit un abaissement, 
respectivement un reléyement dans |’étendue représentée. La hauteur réelle du niveau des 


basses eaux a été constatée par de trés amples fixations des basses eaux qui ont été réa- 
lisées le long du Haut Rhin dans un intervalle de peu d’années. 
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TABLEAU 3° 
Courbes d’échelles de crue juin 1953. 


La diminution du temps d’écoulement des crues, causée par l’approfondissement partiel 
u plafond du Rhin ne suffira pas pour soutenir notre argumentation telle que nous I’exposons 
i-dessus. Il est nécessaire de faire allusion a une autre circonstance trés importante pour 
os considérations. 

Au cours des 60 derniéres années plusieurs usines hydroélectriques ont été construites 
ans le Haut Rhin: 8 usines sont actuellement en exploitation. L’usine de Rheinau sera mise 
n exploitation dans |’année courante. D’aprés le plan établi en commun avec la Suisse, deux 
utres usines seront encore construites dans les années suivantes. Ces usines ainsi que celles 
e l’Electricité de France dans le Haut Rhin (prés de Kembs et Ottmarsheim) vont influencer 
s conditions du débit notamment aux temps de crues. C’est un fait bien connu — et 
aménagement progressif des riviéres contribue a prendre de l’importance — que dans une 


3413 


TABLEAU 37 
Courbes d’échelles de crue aottt 1954 
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Courbes d’échelles de crue janvier 1955. 
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TABLEAU 4 
Cotes d’échelle des maxima de crues. 


TABLEAU 5 | 
Temps d’écoulement des maxima de crues. 
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TABLEAU 6 
Variation des niveaux de bas-eaux entre Bale et Strasbourg. 
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| TABLEAU 7 
Temps d’écoulement avant 1900. 
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TABLEAU 8 
Comparaison des temps d’ écoulement avant 1900 et en 1954. 


riviére avec plusieurs paliers, la crue s’écoule plus vite que dans une riviére ou les conditions 
naturelles sont restées intactes. Ce fait s’explique en partie par le fait qu’il faut une quantité 
moindre d’eau pour atteindre la ligne de pente hydraulique du plan d’eau correspondant 
au débit de la crue. La progression plus rapide du débit dépend aussi en partie de la direc- 
tion des usines qui appartiennent en plusieurs cas a des sociétés différentes et dont les 
activités sont trés particuliéres. En temps de crue imminente, les directeurs des usines s’in- 
forment d’avance de l’arrivée probable des vagues et font functionner presqu’en méme temps 
les vannes du barrage. . 

De ce fait, le passage de la crue se présente sous un autre aspect. Le débit de pcinte 
pourra arriver plus t6t a un limnimétre en aval que dans le cas d’un fleuve sans usines. 

Les recherches ci-dessus mentionnées sur les conditions du débit du Rhin dans les années 
apres 1890 ont conduit au tableau 7 qui représente d’une autre maniére les temps d’écoule- _ 
ment entre Waldshut et Mannheim. A partir de Waldshut ies différents temps d’écoulement 
relatifs a des débits différents allant des basses eaux jusqu’aux hautes eaux ont été constatés 
et représentés pour les limnimetres en question. D’aprés les explications faites ci-dessus, 
il est possible de confronter les courbes antérieures avec les valeurs nouvelles. Il a fallu 
trouver des valeurs de date récente du fait que des annotations d’alors renferment également 
les temps d’écoulement des basses eaux et des eaux moyennes. Méme ces débits de faible 
valeur présentent souvent des variations dont le cours se laisse exactement constater aux 
stations différentes de limnimétre. Ces variations pourront d’ailleurs ressortir des conditions 
naturelles, précipitations etc. Mais elles sont aussi les conséquences des mesures artificielles 
prises en rapport avec l’exploitation des usines hydroélectriques. Les observations et 
évaluations constantes de notre Administration ont aussi livré le matériel nécessaire pour 
compléter nos études a l’égard des conditions hydrologiques aux temps des basses eaux et 
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des eaux moyennes. Dans le tableau 8 les valeurs nouvelles ont été comparées avec les données 
qui étaient a notre disposition. 

Un groupe de points servait de base pour trouver les valeurs moyennes a l’aide des- 
quelles une courbe moyenne a pu étre représentée. Je tiens a souligner qu’il s’agit de valeurs 
moyennes qui, dans des cas individuels, peuvent s’écarter de l’observation réelle. Le tableau 
fait voir en chiffres la comparaison des temps d’écoulement entre les années antérieures a 
1900 et année 1954. En bref résumé, les accélérations suivantes des temps d’écoulement 
ont pu étre déterminées; a compter de Waldshut : 

Pour les débits a Waldshut de: 


500 1.000 2.000 3.000 2.500 m?/s. 
Brisach DS 1S 6 11 12 h. 
Marlen 35 5 15 SS 14,5 h. 
Maxau ; 3 6,5 15 10 TASSahe 
Mannheim 4 8 14 16 18 h. 


La diminution des temps d’écoulement ne se fait sentir 4 Brisach qu’a compter d’un 
débit de 2.000 m?/s, mais 4 Marlen, Maxau et Mannheim déja a partir d’un débit de 
1.000 m?/s, d’aprés ces lignes moyennes, elle atteint une valeur maximum de 18 heures. 

Dans cet exposé les variations du débit de crues pendant les 60 derniéres années ont été 
représentées en comparaison avec la crue de 1890 pour les crues individuelles de 1897, 1910, 
1918, 1926, 1953, 1954 et 1955, ainsi que pour la moyenne des plus récentes valeurs. 

En présence de ces éléments nombreux dont dépend le débit d’une riviére naturelle, 
non seulement dans des conditions normales, mais surtout aux temps de crues, il est difficile 
de trouver un résultat précis et clair. Le profil en long de la riviére, l’érosion du fond du Rhin, 
ie charriage d’alluvions sont notamment a signaler parmi les éléments constamment variables 
dont lV’influence pourra étre différemment grande a des périodes différentes. Le débit de 
crue sera aussi influencé dés son origine et notamment par l’amenée de quantités d’eau sup- 
plémentaires dues aux précipitations tombées dans les alentours de la source ou dans le 
bassin hydrologique de la riviére. La question se pose aussi si la nappe phréatique du bassin 
hydrologique pourra recevoir ces eaux et assurer une retenue — comme il est de reégle en 
été — ou si elle ne pourra pas recevoir les eaux du fait qu’elle est parfaitement alimentée 
par la neige et par la glace, de sorte que toutes les précipitations devront s’écouler. Ce grand 
nombre de dépendances, dont seules quelques-unes ont été signalées, ne permettra guére 
d’obtenir un résultat trés clair. A plus forte raison, il incombe toujours a l’ingénieur et 
aux représentants des sciences d’arriver a des résultats d’expérience par un long travail 
commun et de les utiliser au profit de tout le monde. 
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UEBERPRUFUNG DER RAUHIGKEITSBEIWERTE 
AN GESCHWINDIGKEITSFORMELN 
UND EINIGEN NATURLICHEN GEWASSERN 


von 


H. STRAUB 
Dipl. Ing., Salzburg 


Der Geschwindigkeitsbeiwert in den Fliessformeln ist abhangig von der Bettrauhigkeit 
und dem Profilradius (c = f(y, R)). Dabei wird die Bettrauhigkeit y aus den bekannten 
Tabellen als jeweils angenihert gleichbleibender Wert cingesetzt (y = konst.), sodass die 
Veranderlichkeit des c nur aus der wechselnden Tiefe resultiert. 


Die Hydrographische Landesabteilung Salzburg hat nun in den letzten beiden Jahren 
versucht, bei den Wassermengenmessungen auch das Wasserspiegelgefalle méglichst genau 
aufzunehmen; dabei konnten, da die Messungen immer in denselben Profilen durchgefiihrt 
wurden, die Rauhigkeitsbeiwerte bei verschiedenen Fiilltiefen ermittelt werden. Das Ergebnis 
der bisherigen Auswertungen, die infolge des kurzen Zeitraumes zum Grossteil nur aus dem 
Nieder- und Mittelwasserbereich vorliegen, ist in den Beilagen 1 bis 3 graphisch dargestellt. 
Wahrend die Beilagen 1 und 2 die Salzach mit einigen ihrer Nebenfliissen behandeln, bringt 


die Beilage 3 die Auswertung einiger Messungen an der Donau, die vom Bundesstrombauamt | 


Wien freundlicherweise zur Verfiigung gestellt wurden und als Gegeniiberstellung dienen. 
In der Beilage 4 sind die Messwerte, die riickgerechneten c und y-Werte nach Bazin, sowie 
c-Werte nach Strickler, die Profilform und die Sohlenbeschaffenheit zusammengestellt 
(abgerundete Werte). In den graphischen Darstellungen sind ausser der Beziehung zwischen 


tm und vy auch noch die vm-Linie und die NW- und HW-Grenzen der einzelnen Profile 
eingezeichnet. 


Aus den Graphikons sind ziemlich klar zwei Formen zu unterscheiden. 


Die kleineren Bache zeigen fast durchwegs im Niederwasserbereich bei geringem tm 
eine hohe Bettrauhigkeit, die bei nur geringem Wasseranstieg stark zuriickgeht und dann 
— scheinbar bei Einsetzen der Geschiebebewegung oder héherer Schwebstoffithrung -— 
wieder starker ansteigt. Als besonders krasser Fall ist in Beilage 2 ein ausgesprochener 
Wildbach, der Untersulzbach/Neukirchen, angefiihrt. Der hohe y-Wert an der Enns-Radstadt 
(c= 3,63) ist auf den starken Béschungsbewuchs bei dieser Messung zuriuckzufiihren. 


Bei der Donau und bei der Salzach, mit ihrem grésseren ty auch im Niederwasserbereich, — 
wirkt sich hingegen die Sohlenreibung nicht mehr so aus, sodass kein wesentlicher Riickgang — 


der Rauhigkeitsziffer beim ersten Ansteig eintritt und auch beim weiteren Anstieg nur eine 


leichte Zunahme des Rauhigkeitsbeiwertes aufscheint. (Bei der Messstelle Engelhartszell/ — 


Donau erfolgten die Messungen 7-10 in einem anderen Profil). 


Fast alle Wassermengen- und Speigelmessungen, die bei starker ansteigendem oder 
fallendem Wasser durchgefiihrt wurden, lassen sich oft nicht in die Kurven einfiigen. Dies 
diirfte einerseits mit der schwierigen Spiegelgefallsbestimmung, andererseits auch mit der 
Schwebstoffiithrung und Geschiebebewegung zusammenhangen. Zur Vertiefung der Erkennt- 
nisse wird es sich daher empfehlen, auch die Feststoffiihrung in die Messungen einzubeziehen. 


Die bisherigen Untersuchungen sind nur ein Anfang und sollen in den nachsten Jahren 
besonders im Hochwasserbereich weitergefiihrt werden. Sie zeigen aber jetzt schon, dass 
man zumindest an kleineren Fliissen und Bachen doch nicht so ohne weiteres mit einem 
festen Rauhigkeitsbeiwert rechnen kann und vielleicht geben sic eine kleine Anregung zur 
Kiarung des Problems der Rauhigkeitsziffer. 


Salzburg, im Juli 1956. 
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v v 
Tamsweg -Taurech Mauterndorf- Taurech Grossarl- Grossarler Ache S) 


Uttenhofen-Leoganger Ache Radstadt - Enns Wagrein - Kleinarler Ache Flachau - Enns 


Lébenau - Taurach 


Neukirchen - Untersulzbach 


Saalfelden - Urschlau 
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tm  Engelhartszell - Donau | ¢,, Linz - Donau tm  Ybbs - Donau tmotein-Krems-Donau | ¢,, Nuss dorf - Donau 
A ma i ee How. 


22 


joyseypdssunyossog 
soryqolp 


JANMUTONS os 
-sunyosog ' 
qois 149§ 


Joyseydssunyosog 
soP{qorp 


ee ee eS a al Me 


yroyuayeyoseqtos 
pun WIOJ[YOld 
ajyosssnj ft 


323 


yorz]es 
[listo 


yorzjes 
/yorqrunw 


Yoez[esg 
/3INQzZ[eS 


TasseMoy 
/2]J23SSSoTA 


T0e ft SOc WmOrce VV A oT TOT 06'T ost | Tv Tec Le 3°99 

O64) PEL | Ole 1 C0 6'€ Ge 8L'0 £9°0 i33it 4) 4733 Oat cSt 

GEC TEC Sec | LOT 8Y 991 orl yo'l L'0@ 707 a VSt 
997 1 vec | VLE" OC 1 ORS 18'T 09'1 vot (NEG VCC 6'LT ¢°OS 
ELEN WVET NAS SC S90 LY lvl 760 99°0 Oo! L8I eC! c8I 
GUT | SOT Wl Dice BE 1c L9'0 0s'0 1v'0 Gok a) Gol CL eS 
Oe a 0S) Ge) SUL Lig De \! gol Stl O'ET VCC 8ST SS 
COE | ECA |) OSC) C0 CC £9°0 870 6c'0 es Sol | p67 Oe 
ZOE | BOR |) WCE | seul 8c Ore 00°C 6ST VVC 6°CT Se O9OL 
9°67 | bel | SZ | TO] HI 1L'0 ¢s'0 ce 0 wl 06! Vy Cv 
Toe | Lr'l | O97 | 6£:0 6€ 101 790 0r'0 LAé VIT c's 9°8 
9°97 | 6ST | 69% | ISO] C8e ell cL'0 €s°0 € CC 1c? vit 6Cl 
ree | Lot | GEC OLN 89% 781 8Vl cit CST OVC T 87 aa 5S 
aoe | SLI | €8% | ILO] 98% scl 860 CLO 6°CC SCC OI} 8°0¢ 
osz | 661 | v97 | FLO 60 69°0 ITT 13°0 GSN 6c! Ci! SL 
O67 | ASC | Crew Ls LAG 6c l rey)! 9G hye! ssl 0'0c 6ST 
[iz | 607% | v'97 | E80] 6I GW GP 880 Oye) col a! Soll 
187% | OGstal CR | SEO) Cod €s°0 Lv'0 Le0 Lvl €vl |6cS 6L'T 
oze | 691 | LTE | SOO €St WG S04 960 0's 3°C8 9°8L € $6 
6.67 | Ole | MALE | er yi! (6a! goC cyl L'v8 18 GlGE\) ) (ESM 
Se) 2 Est £80 [hall 0c'T 90°C L8'0 £08 0°08 8°69 68 
Cre Neal WW) SiCe "| 40210 vl 00'1 oc'T 69°0 S°8L OL ges ORCS 
Hie | 690 | Sie} 760 (GI scl sol 660 yes 0°83 C8L 0°86 
6ce | Srl | ove | vLO vl c0'l svt LO 6°08 €°08 L°6S 919 
CUE SER} OSE | aScak 61 y9'l 81 8c V'S8 8°C8 g901 | LL 
98Z | 6EC | OTE [vst [ei Lie) 08°C 98°T 8°98 8°S8 LOST | CT E8e 
CHE EOC a) Ce CONC (KE STC OC'E 8c 1L8 6°98 0681 | T90P 

Ce ee ee aes 1 Te ee ee 

2 I9] ze a) Ww oolo s/U w AS w uw zw S_/UL 

= UL xeul 

yorns mzea ua f | A i 4 nN d A 9) 

Sunuyser ony sunssoj 


TaAVL 


jyordinjeN Jey ‘er 
UdISPYUINS INH 
qois Iyas 


syonmog 
yu yyordinjen 
qois 149s 


IyaM puesjosyyseu 
udse}O[I dg 


sary4qolH 


udselO[I 
sory 


Joyseyd 

-ssunyosog Jojy ol 
JANMUTIG ISN MIV 

ISOIYQOIH 


Joyuoyeyosoqsasy 
pun 
aTyosssny{ 


WIOJ[YOIg 


67~ | O9T O'6I | OC 06 | 180 9¢°0 7'0 co Ls v7! 00'T 

CCG a Vile 881 CeO OL £60 190 8c'0 GYks 9°9 Osc eve 

VVC AEN MOREE NOR L’6 €9'l €L'0 09°0 SL eye LEV CLL a syoV 
9°97 | vl €0z | 610 86 880 770 07" Ge Gi orl Gil! JOSULSOdT 
6°97 cst 8°€~ 6r'0 v6 19'T 99'0 sO CL OL 99°¢ 88S /uayoyue}() 
CISGHIES CCIE OlCGs ORKO ie ev'l c6'0 79'0 O'LT €°97 Tol L°@T 

VCC 80°C 661 8e0} POE 89°0 69°0 6£°0 6ST 9ST 666 LLi9 

OSC WeCa ATG, | (AW || SHEE L6'0 180 AO) 1 YER all KEELE CTI (GHG|! nesuny 
SG YEG €8I On aes 6L'0 99°0 8c'0 le 6ST GSE 8r'6 COL yorine |, 
O91 POE aa | 9¢°0 Las 670 750 L¢'0 acl 8 Cl Wen ESC /SoMsUTe L 
09C 16 Mee 870 70 Coy 08°0 7S'0 9°6 8°8 TOV 6r'T 

SSG GaG |p O1cG L9°0 LG v60 stl 9L'0 601 L’6 SEL L69 nesuny 
VOC 61 CTE 1¢0 | SVvO 670 ¢3'0 cs'0 86 06 967 ev~ yorine L 
wacg srl 6°87 ¢s0 | L80 £9°0 88°0 6¢'0 TOL €'6 TSS 8r'e /jlopusojne 
CE SSL soe | OL'O EG Ceal 680 080 €Ol 68 OTL €v'6 

SIEG I SCcOuL ALC 8s'0 GS 61 1L'0 6S'0 TOr 86 8s 969 

0'6E col CVE av'0 61 70! 8s'0 6v'0 €Ol Oo! €6'V ies 

OLE OL OE 170 oT 780 6v'0 cr'0 96 v6 pot COG 

8°97 GING GIS 18°0 es 69'1 tl L8°0 TTI call 8L'6 T9l 

8'8l 6G Sib v7 0 GG ye0 oc'0 970 v6 9°8 PTC 9L'0 

[eOCaleLOne RYE I NEO || WO L9'T co) ia 00°1 is L’6 86 y9l 

TCtr | 960 | V8E co'0 vl 90'T 99°0 6S'0 TOl v6 TSS LBS syoV 
6 SE LO'1 0'6C 870 al 09°0 €c'0 670 06 88 cso | Ta] 1VssOlH 
VST 18 TIt | veo IS 89°0 or’ yco'0 66 9°6 Titec STC /\xessoIH 
16 sli YLT L990 US 8c L8°0 89°0 pri Tvl 9°6 Gl 

T8C O'S Sue Gall COL. ce ssl orl 60 681 CsI DV LI 9 LT 

6 €E | (Go| 90€ | vS0 61 860 L9°0 cco'0 cel Stell oye, STL 

06c | cel CCG NEGO SV OL'0 EEA) LaOy Lat 9'vI poe Bae 

C° 8c col Lee I 9RO | Lec LL‘O br 9¢°0 Sel oe! t6v Se IOUTOISVH) 
Saye 8c SiC Camco O ve evil 860 TL'0 SLI SEM (SG! 6 LI /u1oysesjoH 
2 19] KR fe) wi oo/a s/w uw uw Ww uw zu 
-JSINS = Ub xeuly Uy a 

ulzeg u f A Nn A oO eas 
/2][21SSSo 
sunuyoo1Lyjony Sunssof] 


THAV.L 


rioneur 
-urlo}syonig qos 
soryqorp 


syonmogios 
Joyseydssn{ 


sol qorn 


Jonvwuro}syonig 
SoTyqorH 


udsk10]Id 
qois JYyos 


Woy uayeyssog1oj 
pun 
ajysossnyf 


aHNOmRN SHR One 
AAMANAMMNANAAE 


| 2 Id] 


(IIS | yy, 


wood 


pO | 6&7 
wv | OL 
TOL | OVC 
oh Pale t) SE 
COTE CO! 
661 | 6 €? 
Os'l | OE? 
€9'7 | C6l 
Wey |) Orse 
Ost | 8 
WeSC | VLT 
GE \\ RERE 
evil | ve 
vel | O'Se 
pS Tt | SOE 
O9l | C 6c 
CSI | 6°67 
CSHie ale 
991 | VOL 
og || Exo 
col | cl 
HEL || See 
OG |) MIA 
OLT | © v7 
OG |) tos 
097 | SLI 
GEM WN WAKE 
LO? | v'07 
ev | 087 
| 
& a) 
ulzeg 
sunuyoer yon y 


isa) 

toa) 

o 
nAM 


No} 

+ 

i) 
MmaANAnr or 


aA vuannann 


fon) 
\o 
— 


Leal ha Ne 
Botan 


amoto tor 


meson 
oOonnn 


yorine |, 
/neusggT 


suuq 
/peispead 


suuqg 
/neyor|t 


neyyosiQ, 
/BaPjastees 


IasseMoyH 
/2][23SSSOTAL 


325 


Ors Caer a leleues aimee vac esO) cs Iv9 |¢vy'y $807; 07 £06 IL9T 

[BS \| VPI GE? | OZ || ew bL'l L0°9 lv O'LOZ| £07 cE8 9brl 

OE |) Or) SHG |) BASIS || Rete 89'1 €6'S poe L°90C| Oc 86L evel 

69€ | £61 |: O'S | L778] 6e°0 96°C O1IT | Ors O'79T, LST O9TT 009 

TOY | 160 | 19S | 8le | CeO 8L'I VES) Oc'E 6'0CC| OCT SOL TSTL 

Cry | LOL | Ses | 09 | 8c.0 orl c6v 09 le VCLI) CLI Lvv 8c9 

ese | OST | Ter | SE | 6E0 06'1 TIGL Sse 6'°8CC) 87 8L8 OL9T 

LIS | 890 | 8°69 | €Sv | cc 0 LOT vrs pSV 6 Eez] Cec | LSOT 061C 
LOv | €€1 | 06h | 867 £0 orl 87'S 86°C cc6l| S6l 78S OS8 neuod 
8°6E | cyt | O6r | Ive | 8e0 oF al C59 cre O'9TC|_ SC? OLL pol | /lezsyeyjosug 

Sei) MESS) TEE || SW 06 fyi cel 8c'l Ve os €£°9 ev 

681 | eve | vS8I | S80 Or LOT Gal |! Ou ss c6'S ye9 

cK Sil) GOS WSOl || wSw OS cS'0 >8°0 0L'0 ge LY GENS GS ||! 

Syn Mog SO || GES i Go 9r'0 | 89°8 80 99°0 TsO cs OS cS'C Lvl 
yuu yyordnyeN PEC) CEG |) TARE || SW) BO Sical 96°0 cL‘0 og 6 69'€ 00's =| YoeqzposiojU/) 
Sly ji) see || OS €£°0 | 80L L770 9¢°0 9¢°0 SS 8'V clit 8r'0 /USYOIP{NON 

96% | 107 | O'8T | 8c0 OO! | OO'T 760 Te0 8°6 L’8 Lc OL*C 

(EEG, |) AWG || ICES =) OS One eal Sa £9°0 601 06 9s £9'6 

¢6c | Lvl | 97 | VEO VOL ) vert OTT 6¢'0 L’6 v8 Sic cL'v 

TYeM pussjosyoeu Tv PISCE!) GOxIa IN InCGn |) EVO CoC COR col 6r'0 € Ol 06 vy OeL 
uose10[!d \ OME a) Weaiy Wl IEG S70 y9OI | 890 89°0 870 8°¢ OES Iv 780 ayoV 
gos 1ye de |\ WSC || SEN VAW VOT | Cec ssa 6L'°0 Tbr 16 SUL 991 Jopeulo[ yf 
ASC SINCE) OpIGE  LV50 EOP Soule ie LCs wie SEO Lol 16 967 90°6 /UIPISE A 

| ) 

a> > SR | Ee oe abi tn Dalat!!! 

2 Idf 5S il eee uw oo/o s/w Ww uw w w pace S_/UW 

proyuseyosogiojf} OLS | athe eS Wes 1 IN see Ht n da a 9) 

pun WIOJ[YOId ve | IOSSRMID 
ayyosssn] 4 ;* he < : af ars a a it eR oe + = ie 1 —- Poe ae /2][2}SSS9 
sunuyooryony SuUNSSO| 


326 


JoyUayeyoseg.1aj 
pun 
a] yosssny fy 


WIOJ[YOId 


neuod 
/J1OpssnN 


neuod 
/SUI9I SJ -UT9IS 


neuod/sqq& 


neuodg/zury 


IOSSBMOH 
/2]JOISSSOTL 


OE | 677] S9r | 199] £70 8 EE LoD V'68C| L8T cl6l veLy 
CIS Sa EG Calo or G9 I cyi0 [$c £6°L y3°9 C'06C| 887d TL61 Lvov 
O9OE | SLT | Sly | LOV] Iv0 90°C cls 6S 1 CLL! 9LC 9971 VL9T 
CHSEMGE Lal Geog eSSek CHO Se! SIC 98°T 9°09C| 097 €&8V COS 
ONGS WOOIALL | SRA al) tev eon VCE L8‘T E90 VIC 8SL 9ETI 
GESMIESE LmlaG Oral Gas | LAO 90'C 18° sos LI8Z| 08d ILtl GARE 
EGSa\ Teele! sSabe Ny SvAG | ervi0 cel Oc'e vr'c VILC BILG €L9 L06 
Grows P| SOLEE aOR. 20 60°1 9O¢ 06'1 LICLG| GEG 61s LOS 
TeSSe] 9S Del 2O019P ah LOR. | SE.0 ESM Soe LOE 9°8L7|  8L7 vss Ive] 
Ons. |) OS | ee SS) Mw 8CT 169 Les 6S6C| 6c 8LSI 66SE 
CCR Ce Tat LOunS aie GL) 1 9E7O: OVC €8°L a e) O8LE| OLE tle? cSSS 
POG OS [el Orr s SOT (950 (AI 6e'€ Lol VOLT) OFC CSV LCS 
PiCvalee.G lal eOiCS an arore: | Or 00°C 00°9 p9'E OES LES 90CI LIVE 
SS Cle Tal e90Sah Chic. |F 8t0 bs COE eve Walls), UE LSL SOIL 
C9E | SLI | VP 8h | 68h | LYO CES IO'L 067 O'6EE) 8EE LS9T tVyse 
68e | POT | OFS | HS9 | 9E0 6ST 00°8 6S°9 Crye| Cre €SCC LE8s 
Ci6Ge| So bal ee rea) eLOI, | L5.0 (Ge\! 98°C 80°C €L6l| L6l 607 00S 
GOVE EL i lan! SOIGS 9) LOGS SEO 97 60°9 LTS OIC) IIc CITT CCST 
SO} 2 "| APA) SELES I Sxeal) Qs €0O'C 60°S lev TOIT) 802 968 9181 
O9€ | PSI |) Sr | OOV]} IEO 09° LOS COP TVp0c| cOc €18 86cl 
Pi6Su| BOL lees La) Dies} Oe0 Lvl S6'v Oc'e L007| 661 999 796 
OPA Gar || IPS | Wate || Mew 8s'I ees Sag €°60C| 80¢ £69 C601 
Lire ie cls) <CE9s) vol} O80 S8°C VIO | 8eL OCCT) BIC 8091 OCCY 
\ poe ee ees 2 ee eee ee 

9 Id] A 2) Ww oo/o $/ut Ww w Ww Ww ,uu S,/UU 

PDS uizeg el fi CIN Sey ag n a | re) 

sunuyoo.Djony Sunssofl 


FORMATION OF DUNES (*) ON RIVER-BED : AN OBSERVATION 
ON THE CONDITION OF RIVER MEANDERING 


by 
Ryésaku KINOSHITA 
and 


Jiyi GAKUEN 


Preface 


It is well known that a bar develops along the convex bank as a form of the river’s 
meandering. By further observation we can acknowledge that before the river flow enters 
the deep that makes a concave bank there is a shallow that lies across the flow, and that this 
shallow is connected to the apex of the convex bar. The ordinary water flow spreads out 
gradually from the deep flow that runs along the concave bank, making, generally, this 
shallow after passing the crossing point, and enters the deep on the other side. The bed 
slope of this shallow is much steeper on the downstream-side than it is on the upstream-side. 
This steep sloped part of the shallow which connects to the lower side of the lower bar forms 
a line that cuts across the river obliquely and divides the river-bed like a step. We 
acknowledged this as the front edge of a depositive phenomenon. When there is a flood the 
convex bar is hidden under the surface. We observed that the bold-lined part in Fig. 1 forms, 


DEEP - CONVEX BAR 
SHALLOW 


‘DUNE 


-CONCAVE BANK 


CROSSING POINT 


we APEX OF BAR 


x DIRECTION OF STREAM ‘ 
Fig. 1 — Dune. 


within its limited bounds, a dune, in other words is a deposition on the steeps of the down-’ 
stream-side of the material from the upstream-side scouring. Various studies on the form 
of the river-bed of meandering rivers have been made by many students such as Fargue and 
others. But we considered in studying the above mentioned phenomenon, that there may 
be some possibility in getting a better understanding of the feature and the form of a river 
when we understand that dunes are formed on the bed and look at the river channel as a 
succession of these dunes. We will use the word «Dune» (!) throughout this study of its 


(*) A dune, in Geography, means a sand-dune that is carried by the wind and which 
deposits and shifts on the sea-shore, river-side or desert; and which, therefore, is not applied 
to a similar formation that is carried by water and which deposits on the river-bed. The 
elevation of sediment is called a bank, and at present similar phenomena are named sand 
(gravel) banks, in Japan, by Dr. Y. Ishikawa. In hydrology and Civil engineering, the term 
bank is used, generally, to mean a sloping margin of the river-shore, river-bank or confine. 
In some cases the same term may be used to mean a bar, but usually the term «bar» is applied 
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formation on various rivers. In this paper, at first, we will report on the results taken from 
the study of the river that has an important relation to our school, and after that, will submit 
a report on the observation by air photographs and walking observation of rivers in the eastern 
half of Japan. 

I want to express my hearty thanks to Dr. K. Aki, Vice-chairman of the Resources 
Council of the Prime Minister’s Office and Professor of Tdky6 University, and to 
Dr. H. Homma, Professor of Toky6 University. I also want to thank Mr. S. Yamataka, 
the chairman of the Watarase Construction Office, Ministry of Construction, (ex-chairman 
of Research Section of the Ministry of Construction) for his thoughtful considerations on 
my walking observations, and to the members of the office for offering me the data. 

And finally, I express my gratitude to Mr. H. Ohtsuka, Jiya Gakuen Nasu Farm, and 
the members of the farm, for helping me on many occasions. 


1. Formation of Dunes on river-bed (Of Sabi and Kuma river) 


Our school-farm is located in the Nasunogahara, Tochigi Pref. (One of the most famous 
alluvial fans in Japan). Along this farm runs Sabi river, an underflow river. Since 1947, 
this river has been surveyed by schoolstudents for the purpose of river conservation (2). 
(Table 1). 


TABLE 1 
Synopsis of Sabi river 


River system | Small tributary of Naka R. 

Basin in Mountain 53.5 km? 

The highest point in Mt. Mt. Osabi 1908 m above from sea level 

Whole channel 48 km. (18 km is underflow) 

The highest discharge About 800 m3/sec. (At the outlet of the valley) 

Gradient of river-bed 1/55-1/100 (Underflow part) 

Width 100-400 m (Underflow part) 

River condition Many boulders, the river-bed surface is same height as 
alluvial-fan. 


Sabi R. is covered with water in a flood, and when the water subsides the water course 
is divided into smaller courses and becomes a so-called braided river. Therefore, through 
the cross section the river-bed shows much unevenness, the part untransformed by the 
scouring of the last period of the flood, namely the higher part in the bed is comparatively 
even and observed as if it were one part of a large successive face. This part has a convex 
surface plane against the cross section and has both a slow and steep surface plane as 
viewed in profile. From the assumption that this bed condition is formed during the flood, 
we surveyed the direction and the angles of slopes of these higher plains in 1950 and got 
the results shown in Fig. 3. We noticed during this survey that there are two kinds of dunes: 
the first, distinguishable by simple observation, and the second, distinguishable only by 
inserting the date on a plane figure. Fig. 3 shows the result. From this illustration we can 
acknowledge that there is a grouping of several of the first kind and a separate grouping 
of the second kind of dunes and that these groups exist alternately on the river. The length 


to this. The certain formation on the river-bed which shall be considered in this paper does 
not indicate only the elevation of sediment, but also the entire formation of the alternative 
scour and deposition as one process. This is the reason why the word «dune» instead of 
bank or bar which denotes only a part of the phenomenon will be used in this paper. 
Forchheimer used the word Dun together with the word Sandbank or Kiesbank, in his 
Hydraulic (3 Ed., 1930). (He uses the word Gegendun when the dune moves upstream). There 
is, for small undulations on the river-bed, the term sand-ripple, and, for larger ones, the 
terms short and long bar, or bank and Dun, but there seems to be no clear definition in their 
usage. In a large scale river-bed formation, there are clear terms denoting each particular 
part of the formation, but the word «dune» shall be used in this paper to denote the whole 
portion as shown in Fig. 1. 

(2) KINOSHITA: Hydrographical survey on Sabi river (1949) [In Japanese], and 
KINOSHITA: Some Studies on the Bed-load Movement of the Sabi R. (1955) [In Japanese]. 
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FORM OF DUNE ON SABI R 


ae Se 
CROSS SECTION 
PLAN FIGURE 
PROFILE 


AN EXAMPLE OF DATA 
SURVEYED ON SABI R. 


HIGH PLANE WHICH SEEMS TO HAVE BEEN 
SAVED FROM SCOUR OF THE LAST PERIOD 
OF FLOOD 


CROSS - SECTION 


SE (LAST PERIOD 
MAIN COURSE nate x 


1°30 
ASSUMED POSITION OF SLOPE OF PLANE 


FRONT EDGE OF DUNE ARROWS OIREC TION 
OF SLOPE 


PLANE FIGURE 


Fig. 2 


SABI RIVER 


SASANUMA 


= DUNE 
TD SONOTABLE DUNE 


Fig. 3 
Outline of formation of dunes on Sabi R. 


of each dune is shown in Fig. 4 and the illustration shows some systeinatic tendency. In the 
middle part of the river there is an unsuccessive point. This is the point where the gradient 
of the river shifts suddenly from 1/55 above the point to 1/95 below the point. 

On the other hand, by calculating the variance of the sectional area of the river (500 m 
apart), we got the result as shown in Fig. 5. We have had since 1947, four big typhoons in 
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LENGTH OF DUNE 


0 5 10 1S KM 
DISTANCE IN CHANNEL 


Fig. 4 
Length of dunes of Sabi R. 


INCREASE 


=O 5 0 5 KM 
DISTANCE IN > CHANNEL 


CHANGE OF SECTIONAL AREA OF RIVER (ACCUMULATED) 


INCREASE 


amit 


10 
or : DISTANCE IN CHANNEL 
INCREASE » DECREASE OF SEDIMENT OF RIVER-BED ( oF FOUR YEARS ) 


Fig. 5 


each successive year; they were Kathleen, Ione, Kitty and T. D. No. 5012. From these floods, 
the increase and decrease of the sectional area of the river as a result of the change in the 
bed appeared in the form of a swell, having a certain wave-length along the stream direction, 
and the accumulation by each flood appeared in the form of increasing the amplitude of the 
swell. Referring this swell to the variance of the naturally formed river-width of an 
untouched river and to the above mentioned developing-condition of the dune (Fig. 6), 
we got the following facts. On the whole, the notable development of the dune applies to 
where the bed is making aggradation accumulatively, and the not so notable development 
applies to that of degradation. Furthermore the variance of the width of the river seems to 
have some relation with the swell and development of dunes. 
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Being an underflow river, the water dries up after the flood, but before it disappears 
one of the many water courses that scoured the dunes remains as the main course. Generally, 
this water course avoids the top of the dune. The talweg of each of the four floods is shown 
in Fig. 7. There can be observed from this illustration a considerable variance among the 
talwegs showing the last period of each flood. We extracted the tendency of these four years 
by calculating the mean position of each cross-section (% of distance from left-side bank 
against the entire river width). On the other hand, we compared the results of the plain 
surveying with the ordinance map of forty years ago, and represented the migration of the 
channel by the distance of migration of its center. Now, comparing these two figures, we 
recognised that there is almost the same tendency between them (Fig. 8). This seems to 
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point out the fact that there is some correlation between the talweg of the last period of 
the flood and the migration of the channel. 

In 1953, we made a similar observation on the change of the river-condition caused 
by a freshet on Kuma R., a tributary of Sabi R. (*) Kuma R. is also an underflow river, 
and the observing area’s highest discharge is about 50 m*/sec., showing how small the 
river is. Fig. 9 is a part of the plane figure. The position of the dunes, developed by each 
flood, is defined at each shift in width which place looks like a knot. The freshet caused by 
Typhoon No. 13 in 1953 was comparatively small with a discharge of about 15 m3/sec. 
Fig. 10 shows the change of the river-bed in terms of increase and decrease of sediment. 
There is a regular change in plus and minus, and the pitch equals that of the dunes. (It is 
because of the cut-off further down-stream that the general tendency of the downstream is 
in the condition of degradation). 

1953’s freshet was the first one after having completed the works on the cut-off which 
lies whithin the limit of our survey. Because of this cut-off the gradient of the bed decreases 


(°) KINOSHITA: Of the Change of the River-condition of Kuma R. cut-off and the 
Experiment of the flow down of cobbles. (1953) [In Japanese]. : 
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Fig. 9 The plane figure of Kuma R. 
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as a result of great scouring and deposition on both sides of the cut-off. (Fig. 12 above) 
Observing the river-bed condition after the change, we found that the center of the channel 
showed concave where degradation had happened, plain where equilibrium was kept, 
and convex where aggradation had happened. (Fig. 12 below). There were obvious formations 
of dunes on the aggradation, and the flow showed a clear meandering. (Fig. 13). This form 
of dune is the general type that can be seen on other big or small rivers. (Further observation 
will be given later). And, for a small scaled example, this form is often seen on sediments 
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Fig. 14 
Quasi-dunes on experimental channel. 


flowing in a small side ditch running beside a hill road. With our linear experimental channel, 
which has an oblong section 13 cm. wide, we observed, when making an experiment on bed 
transition, the saine sand-bed formation as when a shallow stream of water was run through 
to make the sand move weil (4). The scouring area would widen from the upstream with a 
lapse of time in case the experiment was done without supplying any sand at the entrance 
of experimental channel. The part that indicated the tendency of deposition was narrowed 
down to the downstream in the limited length water-pass, and with this the dune-forming 
part also was narrowed down to the downstream. The development of dunes could scarcely 
be recognised where the bed was being scoured. These facts are the same with the changes 
t hat were observed on the Kuma R. cut-off and also very similar to that of Sabi R. so, maybe, 
there is a similarity between experimental and practical data (°). “ 


The notable phenomena of the Sabi R. and Kuma R. are as follows: 1. On the river-bed 
there was recognised some forms that can be called dunes. 2. They may be considered as 
indicating, chiefly, the development of the river-bed condition during the flood, and the later 
flowing has some relations with their form. (The following does not necessarily show their 
forms in a simple manner). 3. The dunes develop better where there is the tendency of 
aggradation rather than of degradation. 4. When the dune on the channel does not shift 
its position too much after the flood, the increase and decrease of the river-bed sediment 
as a result of the flood shows a change of increase and decrease of one wave-length on each 
dune. 5. At Sabi R. there exists a swell whose one wave-length is made up of several dunes 
(from 4 to 7, the average being 6) caused by the transformation of the river-bed which 
indicates the tendency of degradation and aggradation; the swell accumulating with each 
flood. These five are main points of our study on Sabi and Kuma R. 


(*) KINOSHITA: Some Studies on Sand movement in an Experimental channel, specially 
referred to the movement of Sand dune IT. (1954) [In Japanese]. ‘ 

(°) The question of this law of similarity is now under research. Henceforth, in this 
paper, the dune formed in the experimental channel will be called a quasi-dune. 
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Fig. 15 
The observed rivers in eastern half of Japan (boldlined). 
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2. Formation of Dunes on River-bed (Of several other rivers) 


a) Some formations of dunes of several rivers 


In order to observe the form of the river-bed we, for the first stage, used air photographs 
showing the ordinary water discharge, and then went to the river to make first-hand 
observations. We also used other field data of these rivers. The area observed covers Chibu, 
Kant6, T6hoku and a part of Hokkaid6. The bold lined rivers of Fig. 15 were chosen for 
observation. They include mountain rivers, rivers on the alluvial fan, and rivers on the 
alluvial plain. 

Fig. 16 (left) is an airphoto of the mouth of Agano R. The surface slope is about 1/10,000. 
The river-bed is fine sand. Below the surface of the low water channel there can be seen the 
dunes developing alternately on the right and left. As the air photos were taken by infra-red 
film, the surface came out black, and the shallow parts came out in a lighter colour because 
of the effect of the river-bed. You can determine the depth by the colour. (This eftect is 
observed when the water is muddy and when the surface and the reflected light come directly 
to the lens). Though under what degree of discharge this dune was settled is unknown, 
it is possible to look at these dunes as: 1) a good example in recognising dunes developed 
below the surface, 2) the most general form of dunes and 3) an example where dunes have 
developed on the sand-river-bed of a slow flowing river. (Henceforth, the front edge position 
of the dune will be denoted by a bold line, as in Fig. 16 (right), as a brief way of showing the 
dune position. All illustrations of rivers used in this paper are copies of air photos). 

Fig. 17 is the mouth of Omono R. The difference compared to the previous example 
is that a portion of the dune has come out as a convex bar. Fig. 18 shows Shinano R., near 
Nagaoka. The low flow is clearly meandering among grass-growing convex bars which can 
be called flood plains, but when there is a flood that covers the entire channel the dune can 
be assumed to exist as shown in the illustration. In this case, smaller secondary dunes appear 
in the low flow which can be supposed to have developed during a medium or smaller 
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An air photo of the mouth of Agano R. 
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freshet. In Shibumi R., a tributary of Shinano R., dunes are formed that cause the low flow 
to run for a long distance along the bank and at a certain point turn suddenly across the 
channel. This same example in a large scale is shown in Fig. 19 with Abukuma R., near 
Fukushima. 

Dunes can be recognised in other rivers that have remarkable meanderings and 
migrations in their river courses. Fig. 20 is Ishikari R., and Fig. 21 is Tama R., a tributary 
of Omono R. Tama R., which has shown a very active migration of the river course, has 
left many traces of its previous river courses in the paddy fields near the confluence with 
Omono R., and the course is remarkably similar to that of the present low flow. Does this 
mean that at the time of migration there were dunes of the same form as there are at present? 
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Fig. 22 is the downstream of Waga R. The features of the dunes on this river are that the 
dunes are tall and the steep of the front-edge is clearly recognised, and that the degree of 
the bend in the low flow’s meandering is deep, and the ratio of the length of the dune to the 
width is comparatively small. When the steep of the dune is very close to level or has a 
inverse slope and wide plain, the contrast between the low flow that spreads over the plain 
and the flow on the steep of the front edge is very remarkable. Fig. 23 shows the example 
of Omoi R. 

There are many alluvial fans and braided rivers in Japan. Even on the rivers that are 
wide and have embankments on both sides, and where the low flow divides into numerous 
‘maller courses after the flood, we can recognise the general form of dunes that must have 
Jeveloped during the flood. The form of the dune that can be assumed from observing the 
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Fig. 23 


ross-sectional from of the river-bed and from the tendency in distribution of the braided 
streams often is the same with the forms that have been mentioned. Fig. 24 and 25 are exam- 
ples of Oi, and Tenryi R. (Studies about the formation of dunes on braided rivers will be 
given later). When the valley slope is steeper, the front-edge shows a roundness and becomes 
tongue-like and symmetrical like that of Sabi R. Fig. 26 is an example of Tainai R. (upstream) 

In case of a torrential river having a steep gradient, the low flow runs like a cascade 
through very large boulders. At Akagi-shira R. when an observation was made by comparing 
the air photos of the river before and after an avalanche of stones caused by Typhoon 
Kathleen in 1947, it was noted that the river-bed widened from 15 m. to 180 m. by the freshet. 
The width of the river-bed, after the freshet, shows a regular narrowing and widening as 
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Fig. 24 


shown in Fig. 27, and according to the observation of the profile of the river-bed (6), the 
widening effect corresponds with the higher portion of the profile. 

Even in an artifically retouched river, such as in an experimental channel (Fig. 14, 52), 
where both sidebanks are stabilised for a long distance and where there is no influence from 
the bend or no supply of sediment from the banks, the formation of dunes have been 
acknowledged. (Fig. 28). Fig. 29 is an example of the formation of dunes in such a channel, 
in spite of permeable dikes coming out from both sides. Fig. 30 is an example of the formation 
of a general type of dune in a channel where a dam for consolidation of the river-bed has 
been constructed and so in spite of the existence of steps or wings of the dam. (The dam for 
consolidation of the river-bed is generally made for the purpose of protecting the bed from 
degradation, and you may think this fact is contradictory to the development of dunes which 
has been mentioned already to be very difficult when the bed is in degradation. But the river 
that needs a dam for consolidation of the river-bed, generally, has great changes in the 
-iver-bed and there are occasions when a great amount of sediment passes by. The observed 
dunes were probably formed on such occasions. 


(*°) A profil surveyed after the freshet by Sab6-division of Gumma Pref. (1947). 
343 


Fig. 25 


Many of the dunes belong to the type shown in Fig. 28, but, the state of the low flows 
are different from each other and so are the river features. (This depends on the relation 
between the flood discharge and/or its form of hydrograph and low-water discharge, and 
differences of bed material and its suppliable quantity. It may be assumed that the reason 
why there are many river features is that the bed slope and the width of the river, formed 
by above mentioned facts having relation to the geological structure and the large scale 
topography,—the width of the river is in many cases altered artifically,—vary diversely). 
Although the ways in which the low flow exist upon the dunes of each river varied diversely 
there is a common phenomenon among them. As already observed in the illustrations of 
various rivers, the river flow, when observed on a plane, spreads out towards the downstream. 
This process of narrowing and spreading in the flow has a certain length, and the common 
phenomenon is that all rivers show a successive repetition of this process. (On braided 
rivers, many such flows exist on one dune, and by further observation each of them can be 
seen forming smaller dunes). Although Fig. 31 is an example of upstream Tone river, such 
a narrow and deep flow changes and spreads out into a shallow and wide flow, or speaking 
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The most general type of dune. 
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in terms of the form of the river-bed, dunes are formed at that point. The same pheno- 
menon develops in a flow that has an ample tractional load, and as shown in Fig. 31, each 
developing flow has a tendency to bias to the right or left, and also has a transverse current. 
The formation of large dunes on the river-bed at flood time indicates the existence of such 
large scaled flows, and in the case of the most general form shown in Fig. 28, the illus- 
tration indicates that such a spreading flow with a transverse current shows a twisting turn 
at each dune. 

Furthermore, in the case of a sand-river-bed there is another form of river-bed which 
differs from the so far mentioned gravel-river-bed. One small example is the sand ripple, 


and at the diversion channel of Kaji R. (Fig..32) and the mouth of Kiso R. large scalelike 
dunes have been observed. 


b) Dunes and meandering phenomena 


Fig. 33 is an example from the photographs of the surface streamline taken when 
quasi-dunes were formed in the experimental channel. The dune applies to a half meandering 
of the flow. If the bank is erodible at.the part of impingement where the streamlines focus, 
the erosion there becomes faster and the channel shows meandering. Fig. 34 and 35 are 


Fig. 33 
A photo of surface streamline of quasi-dune formed on experimental channel. 
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Fig. 36 
Experiment of running-down and distribution of cobbles and boulders caused by the flood 
of 1953 at Kuma R. 


examples of Tone and Uchi R. They show a clear meandering by a pair of dunes. When 
the bend of the channel increases the helicoidal flow grows stronger but the bottom flow 
does not run directly from the concave bank on this side to the deep on the other side. It 
seems to blow up in some degree upon the side-surface of the dune. Fig. 36 shows the 
observation of the state of flowing during a flood using painted cobbles and boulders at the 
above-mentioned Kuma R. The two crowded parts on each dune show the accumulated 
part as a result of the transformation of dunes according to the size of the flood. 

When the dune is connected in alternative directions the flow shows a meandering by 
a pair of dunes, but the state of the channel has a larger curve than the meandering of flow 
by dunes. And generally in many cases, this curve is called meandering. It is very difficult 
to observe the state of the natural meandering of a channel in Japan where mountains abound 
and plains are few, because there are many obstructions to the flowing of the river and, 
even though under the same condition, the course may be too short to observe this 
phenomenon. Though we understand how dangerous it is to select a short part of a river to 
observe some regularity, we selected some rivers that had been flowing comparatively freely 
in the alluvial fan to get the following facts. Fig.s 37-41 are Seto R., Fuse R., Kinu R., 
Jéganji R., and Kurobe R. The former two are small. In all of these samples dunes have 
clearly developed alternatively, and the channel shows a meandering of a large wave-length. 
Table 2 shows the ratios of the length of the meandering and one dune, which is somewhere 
about 6. 


TABLE 2 
Rivers Number of dunes in one meandering of channel 
Seto R. About 6 
Fuse R. tl 
Kinu R. > FY 
Jdganji R. » 7 
Kurobe R. » 4 


With the decrease of the gradient of the river-bed the degree of bend of the channel 
increases compared to that of the upstream. And the depth to the width increases. When 
the direction of the dune, determined by the direction of the helicoidal flow, shifts to the 
next dune that has a contrary direction, the growing direction of the steep at the point of the 
shift is obscured by the influence from the large bend in the channel. (The steep that makes 
a difference-of-falling in the river-bed still exists). See Fig. 42, with Iwai R. as an example. 
The existence of the dune is recognised clearly, but the connection state at point a, b, c, ..16 
are not always alternative. Let the primitive form of the dune be as shown in Fig. 43 (above) 
and the natural state of connection as shown in A (below), then when the bend in the channel 
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nereases, state-B, C, D, 1s seen. a... g points of Iwai R. show the B or C connecting state. 
snd at these connecting points the steep often exists on both the right and left sides as in 
‘ig. 44. In these channels, the curvature of each dune is similar, but the feature of this channel 
esms to be that the channel chiefly bends at the place where the dune connects. And in 
ertain places the bend can be seen in the extreme. (D-connection happens chiefly when the 
ide is of strong rock). 

To observe some regular relations between meandering and the dune on a low pitched 
‘ver that has formed a large degree of bends in the channel, we chose Kitakami R. which 
ows for a comparatively long distant freely with less obstruction such as topographical 
eological, and such artificial ones as dikes, levees, revetments, groins, or as weirs, sluices 
nd so on. Fig. 45 and Table 3 show the results of the observation from Morioka to Ichinoseki 
ibout 110 km). According to this observation most of the dunes have the A-connection and 
9metimes have B, C, or D-connections, while the channel shows the tendency of making 
ne meander in about four dunes. 

In Hokkaid6é there are many meandering rivers. To observe the same subject, 
ombetsu R. and Kyti-akan R. were chosen and Fig. 46 and 47 show a tolerable regularity 
1 the tendency of making one meander in six dunes. 

As mentioned above, meandering has two types: first, meandering of the fiow along 
1e dune and, secondly, the bigger meandering of the channel. The ratio of the wave-length is 
bout 2-3.5 (4-7 of the dunes make one wavelength of a meandering in the channel). At the 
pper reach, the meandering of the flow along the dunes is recognised clearly while the 
eandering of the channel is less clear. At the down reach, the meandering of the channel 
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Fig. 45 
The formation of dunes in Kitakami R. 
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Fig. 48 
Lower part of Tone R. 


is clearer than that of the flow, and though the existence and position of the dunes are 
clear, it is difficult to recognise the meandering of a pair of dunes. 

Fig. 48 is the downstream of Tone R. Fig. 49 is the downstream of Ishikari R. (Before 
improvement), which also have some relation with the problem of the formation of dunes. 
Both river-beds are sand. In the deep-low-water-channel of the downstream of Tone R. 
there can be recognised clearly a sudden change of the width of the water surface with some 
certain length. This indicates the existence of a falling in the level of the river-bed. In the 
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Lower part of Ishikari R. (formar channel). 
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Ikushumbetsu R. 


case of Ishikari R. there are places where the meandering of the flow, at certain distances 
apart, causes the side-banks to seem angular. In the case of the low pitched rivers where the 
water is deep or the bends are deep, the dunes seem to take this form. 

In the development of meandering rivers when both sides are easily eroded, the channel 
is wide and the flow is shallowed and the slope becomes high pitched, whereare, in case 
the sides are not easily eroded the channel is narrow, the flow is deep and the slope is low 
pitched. This qualitative character is made clear by the experiment of the U. S. Waterway 
Experiment Station Vicksburg, Miss. (7). The rivers of Hokkaidé, running through the peat 
land, have narrow-width, deep water and intense meandering compared to the above 
mentioned rivers. But the part of Ikushumbetsu R. in Fig. 50 shows some different features. 


(7?) FRIEDEKIN, I. F., A Laboratory Study of the Meandering of Alluvial rivers, 
U. S. Waterways Experiment Station, Vicksburg, Miss., May 1, 1945. 
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Fig. 51 
Gorge of Kitakami R. 


This river is a meandering channel that runs from the mountains and develops on the pile 
of its own mud before entering the peat land. The cross-section is deep, as shown in Fig. 50, 
and the water level goes up and overflows the hank when the flood comes. The nature of 
the river ground is alluvial soil, and not peat. The river-bed contains sand, silt, and clay, 
and some gravel is mixed from the upstream. The characteristic of the meandering of the 
channel is that the sinuosity is sharp at certain points and when the channel is sectioned 
like the illustration, roughly it becomes a form in which an arc-shape (L) of fixed length 
and fixed curvature is successively connected. A section of the channel which shows less 
sinuosity consists of 2L or L + residue. The low flow is about 0.5 m deep and about two 
dunes are formed in 1L. From the smallness of the bed materials, these dunes were formed 
in the discharge of the low flow or little more than the low flow and so this does not indicate 
the state of flood of the rivers that have these cross-sections of the channel. In the flood time 
the said L makes a unit of the movement of the flow, and does it make a successive form 
with the strong sinuosity? Also, in the example of a narrow gorge of Kitakami R., (Fig. 51) 
that has deep water in an incised channel, there can be observed some little change in the 
bend along a regular distance of the channel, but it is difficult to assume the condition of 
deep water’s river-bed of flood time from the ordinary flow. 


- 


c) Length of the dune 


There is considerable width in the dispersion of the length of the quasi-dunes formed 
by the experiment in the linear channel 13 cm wide and 23 m long (8). (The formed dune 
moves down, changing constantly in relation with the change of the dune before and after 
it). The length of the dune changes in accordance with the changes in the bed materials, 
discharge and gradient. Fig. 53 shows a histogram of the length of a dune under a certain | 
condition. The length extent within which the dune is formed is from 15 to 115 cm and the 
mean value is 62 cm, standard deviation being 13.3 cm. If the length becomes shorter than 
the minimum, the dune is absorbed by the next one, and if lengthened it is divided into 2 and 
immediately becomes 3. 

It may be considered very difficult to express and arrange the length of the dunes by 
some functional formula in the case of a real river, for there are many variables to influence 
it. Even in the linear channel with a constant flow the extent of length had a large variance. 
The treatment of a dune must be discussed in terms of form and three dimentions, such as 
its length in proportion with width, its height, and its curvature, and furthermore, the 


(°) KUNOSHITA: Some studies on Sand movement in an experimental channel specially 
referred to the movement of Sand dune III. (1956) {In Japanese]. 
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eee Fig. 52 
Quasi-dunes formed in the experimental channel (23 m. length and 13 cm. width). 
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Fig. 53 
Histogram of frequency of Quasi-dune length in experimental channel. 


formation of a dune will differ in case the bank is liable to scouring or when the bank is 
confined, and so the state of a dune must be considered with the condition of the lapse of 
time included. Then what kind of distribution in length does real rivers show? 

Now, looking at the above mentioned Kitakami R. as an example that has small change 
of condition for a long distance, and observing the distribution of the length of the dune, the 
results in Fig. 54 were obtained. There is a considerable dispersion of wide range, but 
dispersion can be divided into three groups. They are I) 0-50 km, (Morioka-Hanamaki); 
11)50-90 km, (Hanamaki-Mizusawa); and III) 90-110 km, (Mizusawa-Ichinoseki). Each 
mean lengths of the dunes are 830 m, 1.360 m, and 1.000 m, respectively. Now let us refer 
this to the gradient and discharge. In part I the gradient changes gradually from 1/600 to 
1/1200, and the discharge also increases gradually. In part II the gradient goes back to 
the strong 1/850, and the discharge also increase suddenly by the joining of Sarugaishi R., 
a tributary, and the length of the dune is lengthened to 1.360 m. From part III the gradient 
comes down to 1/8600, and the length of the dune shortens to about 1.000 m. (Where the 
channel distance is 10-15 km, and 80-90 km, the water course divides, making a uniform 
comparison impossible. The reason for this division in the former case is unknown, but the 
reason in the latter is that there is a so-called inflectional zone, namely where the gradient 
of the river-bed changes from 1/1000 to 1/8600). According to this illustrations there seems 
to be a considerable correlation between the length of the dune and the gradient and 
discharge. In the case of the length of dunes of Sabi R., as shown in Fig. 4, ti was observed 
that, though the dispersion had a considerable width, there was some systematic tendency. 
In order to get a quantitative observation, no matter how little, about the meandering of 
the real rivers, it is very ncessary to be assumed of a full knowledge of the true effects of 
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Dune length of Kitakami R. 


~ 


various conditions. Even in case the data must be arranged statistically it seems that attention 
must be given to the classification of types of various dunes when considering dunes of many 
different rivers, and to the conditions of the comparatively long distances of the rivers from 
which the date was picked up. 


d) The dune and flood stage 


It is well known that at the concave bank where the talweg tends to be biased the water 
particles are concentrated by centrifugal force toward the concave bank, and consequently 
that the surface here piles higher than the surface of the opposite convex bank. As shown 
in Fig. 55 (°), on the dune, the water-level of the bank towards which the talweg approaches 
rises compared with the water-level of the other bank. But a contrary phenomenon can 
be observed of the water-level on the dunes in a rapid stream. Fig. 56 is Kurobe R., Fig. 57 
is Tedori R. Both are records of the flood in 1952 (19) (44). The position of the dunes are 


(°) See (7). Bold lines were inserted by author. 


(7°) ¥. KANDA: The problem of the meandering of Kurobe R. in the 1952 flood. (1954) 
[In Japanese]. 


(*) The record of Mikawa branch, Ishikawa Construction Office, 
Construction. 
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Fig. 55 
Experiment showing relations between water level and dune (°). 


bold-lined after conferring air photos and field observations. The water-level of the side 
towards wich the talweg is biased is lower than the other side, and the form of the surface 
somes closer to that of the surface of the dune. It can be assumed that in a rapid stream 
the tendency of linear-movement is so strong that the energy of the motion of the flow 
changes to potential at the elevation of the dune, and next, again, changes to that of velocity 
at the steep of the front-edge. 


») The change of the river-bed by each dune 


There is not much change in the position of the dunes before and after the flood, if the 
‘iver is confined with a suitable bend or if it is a natural river with strong banks. Even in 
raided rivers, if the river-bank is confined, there is no change in the general position of the 
lunes after the flood although there may be changes in the position of each water-course. 
n such channels where the dunes do not change their position, whenever a different scaled 
lood covers that channel, the three dimensional distribution of the streamline in the cross 
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section of each flood must be different, and also the form of the river-bed must change 
by scour and deposition according to the flow of each flocd. As one dune can be considered 
as a unit in the change of the condition of the river flow, there must be,some unite in the 
change of the condition of the river flow, there must be some unite in the change on each 
dune for the transformation of the river-bed. Mention has been made in reference to Kuma R., 
about the increase and decrease of the river-bed by a freshet showing a wave-form per each 
dune, using Fig. 10. But studies were made as to whether the same phenomenon occures 
in the afore mentioned observation of the other rivers. The change of the river-bed of Hida R., 
a tributary of Kiso R., was observed by the Sabé division-section of Gifu Pref., in 1952 (+), 
Fig. 58 shows the plane figures for the two observed regions. Three dunes can be recognised 
in region-A, and two in region-B. The results in the change of the river-bed made by three 
freshets (medium and small sized) between the first and second surveys are shown in Fig. 59. 
By this figure we note there is both an increasing and decreasing change between each cross 
section and their algebraic sum shows the change of wave-form of each pitch of the dune. 
On Tone R. cross sectional surveyings at 0.5 km apart were made in 1938, 1951, and 
1953. From the report of the Construction Office (1%), the author calculated the increases 


(7?) The Report of the Sab6 Investigation, 1952. Sab6 division-section of Gifu Pref. 1953. 
(7%) M. TAMAIL: A Report on the River-bed Transformation of Tone R. between the 
reach improved under plan No. 3. (1954) [In Japanese]. 
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Fig. 58 
Plane figure of Hida R. 


and decrease of the sediment of the river-bed in the two years from i951, while on the other 
hand, he assumed the position of the dunes by air photos of the same region, then, comparing 
both values made Fig. 61. During 1951 and 1953 there was only one freshet (3.016 m®/sec.) 
caused by Typhoon No. 13. (This value was recorded at Kurihashi. Here the estimated high- 
water discharge is about 14.000 m?/sec.) So this change imputes the change caused by that 
freshet and the change made by the small freshet under the warning stage and the change 
made by ordinary water, and the changes of the wave-length in the increase and in the decrease, 
in most cases, equal that of the dune of the same place. The unequalness of the length of the 
dunes is thought to depend on the fact that there are some parts where the bend of the 
confined channel do not agree with the easily stabilised dune. The observation on the position 
of dunes at the upstream may be only an observation of a secondary form which could be 
a changed form from the last period of the flood, and when the water discharge nears the 
estimated high-water discharge the wave-length may change, though in the case of a small 
freshet they are equal. 

J6ganji R. is one of the typical rough bed rivers of Japan, which is a steep slope braided 
river having much flowing sediment. The maximum width is about 800m, and the slope 
changes from 1/55 at the outlet from the valley to 1/500 at the estuary. This river has already 
been fully observed by Professor Washio of Téhoku Univ. and Dr. Hashimoto, Professor 
of Nagoya Technological Uniy. and others. When the changes of increase and decrease 
of the sediment calculated from every year’s surveying, for instance as seen in the changes 
in the years 1950, 1951, 1952, the change of wave-form in increase and decrease is clearly 
recognisable. (Fig. 62) (14). Because of the scattered braided course and the great width 
of Jéganji R., it was impossible to clearly recognise the position of the dune of the river by 
one walking observation, but comparing the position of the dunes assumed from the tendency 
of the braided river course using air photos with the change of increase and decrease of the 
dunes of the river-bed, here again there seems to exist a clear accord. 

By the above mentioned example, the results of the change of the sectional area surveyed 
suitable apart makes it possible to recognise the position of the dunes, where the real or 
general position is obscured by much transformation at the last period of the flood or where 


(44) K. TATSUGAMI: Engineering of High-pitched Rivers, (1953) [In Japanese]. 
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the position is not clearly defined by only the low flow. But we must be careful to notice, 
though such cases are few, that the amplitude of the wave-form made by the change of the 
sectional area hardly shows any change, whereas in general cases it does, because this 
amplitude differs according to the various combinations of the scale of the flood and former 
conditions. And the position of the peaks of the wave-form differs with the different freshets, 


f) The position that shows less change on the dune 


The dunes change in many ways after each flood, but among the changes there are some 
positions that show less change compared to other positions on the dune. Fig. 63 was obtained 
by calculating the change using the data of mean height of the river-bed of J6ganji R. and 
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Tedori R. for the last five years (15), and representing the change by the mean deviation. 
When the position of the dunes of both rivers are recorded on Fig. 63, then, generally the 
position that shows less change in the mean height of the river-bed applies to the connecting 
point of the dune. 

A similar phenomenon was seen in the data (16) of the change of the river-bed caused 
by the Kamaniwa cutoff works of Kinu R. When the cross sections marked O and oe 
representing the less changed parts in Fig. 65 are referred to the plain figure, it is noticed 
‘hat these less changes parts correspond to the place where the low flow impinges after passing 


(*°) Data of Construction Office of Toyama and Ishikawa, Ministry of Construction. 
(4°) Data of Construction Office of Kinu R., Ministry of Construction. 
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Fig. 64 
Plane figure of Kamaniwa cut-off (Kinu R.). 


the steep of the front-edge of the dune, and it also shows that they have some relation with 
the length of the dunes. The notable unequalness in the distance among the O and X marks, 
owes to the fast, for example as can be seen at 5/0-5/24, that when the bend of the channel 
is longer than the usual length of a stabled-dune at this part of the river, then there is gap 
between the form of the river-bed and the length of the stabled-dune. 

In the experiment of the quasi-dunes, the dunes move down-ward gradually in the linear 
channel. And when the discharge is changed the dunes show a confusion for a while, and 
then new dunes are formed according to the new discharge. When water is run through a 
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Fig. 66 
Change in bed formation caused by each discharge in forced meandering channel. 


forced meandering channel make by artificial walls, as shown in Fig. 66 (plain figure), there 
develops an undulation on the sand-bed similar to the dune. With the change of the discharge 
the sand-bed transforms accordingly, but the form of the cross section and the profile taken 
from mean heights are shown in Fig. 66. It is recognised that the changed value of each 
flow is expressed by one wave-form per each half-meandering of the channel (the phenomenon 
explained in a previous section) and that there is one position that has less changed value 
compared to the change of the river-bed at other cross sections. Though our experiment is 
simple, we could observe similar phenomena to that of a real river. 

Now, a further explanation about the swell that the center line of the change has formed 
in Fig. 61 and 62 will be made. The swell recognised in Sabi R., namely the accumulative 
transformation of the river-bed showing degradation and aggradation consisting of several 
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dunes (4 to 7, the mean being 6), can not be recognised in other rivers. The other river, 
especially retouch rivers, show no change in the river width like Sabi R. The same example 
can be observed among the un-retouched rapid rivers that have the same condition as that 
of Sabi R., (like Kanna R., Hayatsuki R., Koyama R., and Hata R.) but data of the cross 
sectional surveying could not be obtained. The swell in the vertical direction that was seen 
on the center line of the changes in Figs. 61, 62 can be seen in other data which was not used 
in this paper. According to the data, one wave-length applies to about six dunes, which 
fact seems to have some relation with the swelling phenomenon on Sabi R. It has been men- 
tioned that there is a clear difference in the formation of dunes between the degradation 
area and the aggradation area in the experiment of quasi-dunes. When water was run through 
the experimental channel of 23 m length, (Fig. 52), the first dunes to appear existed at 
intervals in groups comprised of several dunes. When the sand is under a tractioning condition 
and besides the rhythmical phenomenon by which the dune is formed, this fact seems to 
point to the existence of another kind of swell that has a longer wave-length than the dune. 
But in the case of rivers like Sabi R., an un-retouched river on the alluvial fan, if such a 
swell-phenomenon should exist, at those places where the tendency towards aggradation 
appears the river-bed will be easily widened (because the banks and the river-bed are almost 
on the same level) and the tendency towards change in the river width will become strong. 
This tendency will influence the next flood, and will lead to the growth of the penomenon 
in which the swell increases accumulatively (both in the vertical and horizontal directions). 
In the case of rivers where the river width had been retouched and rivers having side-banks 
that are not so easily eroded, though there are similar pehnomena caused by the flood, 
the phenomena do not appear as in the case of Sabi R. because they do not occur 
accumulatively in a certain place. The swelling phenomenon in the vertical direction seems 
to have a wave-length similar to that of the meandering of the river-bed which consists of 
four to seven dune in one meandering. But this relationship is still left to be studied. 


3. Conclusion 


This has been a study and report on the observations concerning the existing form of 
rivers from the standpoint of dunes. In brief summary the results are: 

1. On the river-bed there is acknowledged a form that can be called a dune. 

2. The dune is formed in both rapid and slow rivers. 

3. The dune is formed regardless to the bed-material. The river-bed material may consist 
of sand, gravel or even large boulders. 

4. The development of dunes are notable when there is plenty of tractional load in the 
flow. 

a) The feature that was observed in the case of the transformation of the river-bed in 
the Kuma R. cut-off applies to other rivers, a mountain river that shows much degradation 
has a V-shaped river-bed and cross-section of the valley; whereas a quiet river which seems 
to keep an equilibrium condition,—such as the upstream of Naguriand Koma R., as examples 
near Téky6—has a plain river-bed. On the other hand, rivers—-or rather certain parts of 
the river, no matter whether upstream or downstream—that have much flowing sediment 
show notable development of dunes. 

b) If there is plenty of tractional load, dunes will be formed no matter whether it is 
in a linear channel, or whether there is no supply of sediment from the side, or furthermore, 
whether some degree of obstruction by groin or consolidation works, etc. is made. 

5. Generally, the type of dune that develops alternately to the right and left directions 
is most common. (Like Fig. 28). But in very rapid streams, the front-edge develops sym- 
metrically like a tongue-shape. The form on case the water is deep is still not clear. (Compared 
to other rivers by the ratio to the width of the river). The example of Fig. 28, the general 
form of the dune, can be classified into many kinds from the standpoint of the flowing of 
the low flow. 

6. From the standpoint of meandering phenomenon, there are two aspects, namely, 
the meandering by the dune and meandering of the channel. The relation of the wave-length 
is about 2-3.5 (4-7 in terms of dunes). At upstream, the meandering by the dune is more 
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notable, while the meandering of the channel is not so clear. At downstream, the meandering 
of the channel becomes very clear, and although the existence and position of the dunes 
are clear, there are cases when the meandering by pairs is difficult to recognise. And there 
is a tendency to intensify the bend of the channel at each changing part of the dune. 

7. The length of the dune has a great dispersion. The length can be roughly shown by 
the relation of the discharge and the velocity of the flow, but the functional elements are 
not so simple. 

8. When the position of the dune does not move because of the character of the sidebank, 
the form always changes in the vertical direction according to the scale of the flood. And 
there exists a certain portion on the dune that shows less change than other parts. 

The phenomenon that we first contacted on Sabi and Kuma R. was understood as a 
qualitative phenomenon having universality. Observing this from the movement of the 
flow, in a flow that has plenty of tractional load, it can be said that there exists some fairly 
large scale rhythmical movements. The form of the river-bed is moved deeply by flood, but 
the general movement seeins to be forming the dunes. And the transformation of the dune 
caused by the subsiding of the flood-water, may very quantitatively and formationally by 
each river. It is very significant to understand the channel as a roughly successive form of 
the dunes formed by flood. 
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ESSAI D’ INTERPRETATION 
DES RESULTATS DE MESURE DU DEBIT SOLIDE 
EFFECTUE SUR LA DURANCE 


par 


: S. HENIN 
_ Directeur du Laboratoire des Sols 
Centre National de Recherches Agronomiques — Versailles (S.-&-O.) 


et 


; . Dam X. MICHON 
Ingénieur a PElectricité de France — Direction des Etudes et Recherches 
Laboratoire National d’Hydraulique Chatou (S.-&-O.) 


Le lit d’une riviere constituant le lieu de passage obligé des sédiments arrachés au bassin 
versant, l’étude des phénoménes d’érosion. parait possible par l’analyse du débit solide des 
cours d’eau. 

Nous avons tenté ce travail a l’aide de données recucillies par 1’« ELECTRICITE 
DE FRANCE » au cours d’études réalisées sur la Durance. 

Nous disposions d’une série de mesures de débits liquides et de débits solides ainsi que 
des analyses granulométriques d’un certain nombre d’échantillons de sédiments, ceci pour 
les deux stations du pont de MIRABEAU (*) et du pont de V1 ARCHIDIACRE. 


I. — Relation entre débit solide et débit liquide 


En comparant le débit solide en suspension et le débit liquide correspondant, on constate 
un certain parallélisme entre les deux phénoménes, en ce sens qu’a chaque crue correspond 
un accroissement de la charge des eaux en matiéres solides. (Tableaux 1 et 2). En période de 
basses-eaux — pour des débits liquides moyens de l’ordre de 200 m3/s 4 MIRABEAU et 
70 m3/s 4 TV ARCHIDIACRE — le débit solide prend les valeurs trés faibles. Mais, dés que 
s’amorce une crue, méme peu importante, le débit solide croit brutalement et parait alors 
sans relation avec le débit liquide. Généralement, on constate que le maximum de débit solide 
se manifeste avant celui du débit liquide. Dans tous les cas, aprés une augmentation trés 
rapide, le débit solide décroit également trés vite alors que le débit liquide se maintient a des 
valeurs élevées. (fig. 1). 

Si l’on porte maintenant sur les axes de coordonnée le débit liquide en abscisse et le 
débit solide en ordonnées l’ensemble des points correspondant a une méme crue dessinent 
sur le diagramme une sorte de courbe d’hystérésis. Tout se passe comme si l’impluvium 
contenait une couche de matériaux meubles qui, une fois lessivés par les eaux de ruissellement, 
laissaient un terrain nettoyé protégé contre l’action ultérieure de eau. BERTHOIS (voir 
bibliographie) propose une explication analogue pour expliquer un phénoméne similaire 
se manifestant dans le lit de la Loire. 

Cependant, le phénoméne est certainement plus compliqué. En effet, en considérant 
deux crues successives, assez rapprochées (crues de mai, juin, novembre 1951), la 2™° crue 
présente un caractére analogue a la premiéreavec augmentation rapide du débit solide, lequel 
peut méme atteindre un maximum supérieur au précécent si la crue liquide est elle-méme 
plus intense que la premieére. 

Ce nouvel aspect du phénoméne évoque une image quelque peu différente de celle que 


nous avons proposée ci-dessus. 


* Rééquipées en 1951 par la Division des Essais Extérieurs — Service des Etudes et 
Pecherches Pydrauliques a VELECTRICITE DE FRANCE, ces stations sont exploitées 
depuis cette date par la Région d’Equipement Hydraulique Alpes HI (Arrondissement 
d’ Aix-en-Provence, Arrondissement de Gap et Service Hydrologie). 
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Il y aurait bien entrainement d’un matériau érodable, mais celui-ci serait littéralement 
fabriqué par les précipitations, car il apparait en méme temps que les premiéres eaux de 
crue qui proviennent principalement du ruissellement. Ultérieurement, les eaux d’infiltration 
commencent a s’écouler et diluent l’eau de ruissellement d’autant plus que les précipitations 
ont tendance a diminuer d’intensité et méme 4 s’arréter:; il n’y a donc plus formation de 
matériaux érodables. Suivant cette image du phénoméne, si de nouvelles précipitations 
érodantes surviennent, elles fabriquent a nouveau des matériaux entrainables et ie débit 
solide recommence 4 croitre. Il faut d’ailleurs remarquer qu’une précipitation tombant sur 
un sol sec ou simplement ressuyé est souvent plus efficace que la méme précipitation tombant 
sur un sol détrempé. Cette action se manifeste surtout pendant lés périodes d’été dans le 
haut bassin ow le débit solide est particuliérement élevé en période de crue. Ce comportement 
dépend beaucoup de la nature du sol. 

Le mécanisme que l’on est ainsi conduit a imaginer rend compte de l’allure du phéno- 
méne et est, d’autre part, conformé a ce que l’on sait des terres soumises a l’action de l’eau. 

Ainsi s’expliquerait cette répartition a priori désordonnée des points portés sur le 
diagramme, l’analyse du phénoméne d’érosion s’avére donc extrémement délicate si les 
mesures de débit ne sont pas effectuées sur des exutoires collectant les eaux de petits bassins 
a peu prés homogénes quant a leur substratum pédologique ou géologique. Il est d’autre 
part indispensable de disposer d’un enregistrement des précipitations en fonction du temps. 

Ceci n’était malheureusement pas le cas pour la Durance, car les observations intéres- 
saient des bassins de plusieurs centaines de milliers d’hectares (ARCHIDIACRE: 3 880 km2, 
MIRABEAU: 11 917 km2). 


Relation statistique : 


Toutefois, en considérant l’ensemble des points du diagramme, le quadrant se trouve 
divisé en deux régions — dont l’une contient tous les points représentatifs — par une enveloppe 
et les axes. Cette courbe-limite, de forme parabolique exprimerait ainsi une sorte de débit 
solide minimum en suspension représentant /’action érodante de la riviére sur son propre lit. 
(planches 2, 3 et 4). 

Les deux courbes tracées pour les stations du pont de l’ ARCHIDIACRE et du pont 
de MIRABEAU peuvent s’exprimer approximativement par les fonctions suivantes: 

Pee One arl Ome xO, 2:8 

Pin cS Sash Se OB Se Oh yee 

P = poids des sédiments en suspension, en Tonnes/jour 

Q = débit liquide moyen calculé sur 24 heures, en m®/seconde. 

Malheureusement, aucun élément ne permet, a priori, de préciser les paramétres de 
ces courbes. II serait d’ailleurs nécessaire de savoir si elles présentent un caractére vraiment 
général ou ne s’appliquent qu’a des observations particulicres. 


Conclusions : 


Cette premiére série d’observations montre d’une part que la charge de la riviére ne 
provient pas de son action propre mais des actions simultanées des précipitations et du 
ruissellement. D’autre part, on constate une fois de plus que les phénoménes d’érosion ne 
dépendent pas uniquement de l’abondance des précipitations, mais qu’un autre facteur 
intervient, on sait qu’il s’agit de l’intensité. La simple observation des courbes de débit 
solide en fonction du débit liquide est déja fort instructive en ce sens qu’elle montre 
LP’ indépendance entre Vamplitude des crues liquides et des « crues de débit solide ». C’est ce 
que montrent les tableaux 3 et 4 ot se trouvent représentés les débits solides réels et les débits 
solides correspondant aux débits solides minima de la riviére calculés d’aprés les formules 
précédentes. 

Le rapport entre ces deux séries de valeurs différe considérablement aux deux stations. 
A MIRABEAU, il varie de 1,68 a 7,15 montrant que les effets brutaux de I’¢rosion sont rela- 
tivement masqués par l’effet propre de remaniement du lit. Au contraire, a ’ ARCHIDIACRE, 
ces rapports varient de 23 a 160 montrant ainsi que le débit solide est uniquement lié a la 
fréquence des précipitations violentes. 
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TABLEAU I 
Apports de la Durance a la Station de Pont Mirabeau 
1. Débit moyen mensuel en m/s. 


2. Apports liquides mensuels en 10° m?. 
3. Apports solides mensuels en 10? tonnes. 


1954 1955 
Mois 
| 
1 2 3 1 2 3 
Janvier 57 150 2 362 970 900 
Février 99 240 20 331 800 580 
Mars 158 425 70 225 600 100 
Avril 162 420 60 196 iieeO) fis) 
Mai 240 640 330 258 690 350 
Juin 193 500 160 358 930 2400 
Juillet 101 270 27 Ag 395 280 
Aott 112 300 1200 80 215 60 
Septembre 71 185 70 67 170 30 
Octobre 56 150 55 70 190 250 
Novembre 96 250 | 1250 113 290 60 
Décembre 297 800 | 3000 106 285 30 
Total annuel 138 4300 6200 193 6000 5000 
(chiffre arrondi) 
TABLEAU II 


Apports de la Durance a la Station de Il Archidiacre 


1. Débit moyen mensuel en m/s. 
2. Apports liquides mensuels en 10° m?. 
3. Apports solides mensuels en 10° tonnes. 


1954 1955 
Mois 

1 2 3 1 D 3 
Janvier 26 70 0) 716 200 335 
Février 24 60 0) 62 150 | 65 
Mars 35 95 13 60 160 | 70 
Avril 59 155 15 124 320 125 
Mai 106 290 715 190 510 330 
Juin 128 330 105 DS) 660 1600 
Juillet 70 190 - 23 135 360 also 
Aoit 74 200 670 54 145 25 
Septembre 48 120 30 40 105 2 
Octobre 37 100 4 315) 95 70 
Novembre 20 95 90 45 115 0 
Décembre 47 125 160 27 75 3 
Total annuel 58 1800 1200 92 2900 ' 2800 

(chiffre arrondi) | 
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TABLEAUX II & IV 
Comparaison des apports solides effectifs et des apports solides minima calculés 


1. Apports liquides annuels en 10° mi’. 

2. Apports solides annuels en 10° tonnes Or 

3. Apports solides minima calculés en 10° tonnes Qc. 
4. Rapport Q,y/Qe. 


Station de Pont Mirabeau 


Station de Vl Archidiacre 


Années ] | 2) 3 4 
| 

1951 * 3,6 | 3 0,13 23 

1952 29 | 1,1 0.04 27 

1953 2,4 | 1 0,015 66 

1954 1,8 | iy) 0,0075 160 

1955 2,9 2 0,075 37 


* Nota — Les débits solides de 1951 correspondent a 8 mois (mai a décembre). 


IJ. — Composition des matieres en suspension 


L’étude des sédiments a été réalisée en appliquant les méthodes de |’analyse granulo- 
métrique aux matériaux recueillis. La technique utilisée a été mise au point de maniére a 
pouvoir étre appliquée méme a des échantillons de faible importance par exemple de l’ordre 
de 0,500 gr (bibliographie 2). D’autre part, la méthode de dispersion, au citrate, permettait 
d’effectuer cette analyse sans détruire le calcaire. 

La moyenne de tous les résultats de chaque station donne, a titre indicatif, la com- 
position suivante: 


Ze PUD 2-20 uv > 20u 

Argile Limon Sables totaux 
Pont de l ARCHIDIACRE ay 48 30 
Pont de MIRABEAU 23 42 34 


Les différences sont peu marquées bien que les sédiments soient légérement plus grossiers 
a VARCHIDIACRE qu’a MIRABEAU. Sil’on considére uniquement les éléments > 0,2 mm 
la premiére station a fourni les matériaux contenant jusqu’a 7 % de cette fraction, alors qu’a 
pont MIRABEAU, on n’a jamais pu dépasser 1% de sables refusés au tamis de 0,2 mm. 

Par contre, le taux moyen de calcaire total différe notablement puisyue de 35°% a 
PARCHIDIACRE, il passe 4 45% &@ MIRABEAU, mais ce faii traduit probablement la 
nature différente des formations géologiques constituant l’impluvium des bassins de ces 
différentes stations. 

Si l’on considére la répartition de cet élément dans les différentes fractions, on constate 
les résultats suivants : 
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Répartition du calcaire 


Dans l’argile Dans le limon Dans les sables 
Pont de l’ ARCHIDIACRE 19 53 27 
Pont de MIRABEAU 18 46 36 


ce qui montre que le calcaire est plus grossier en aval, au pont de MIRABEAU, qu’en amont 
au pont de l’ARCHIDIACRE. ! 

On devrait s’attendre d’autre part a une variation systématique de la composition des 
éléments transportés en fonction du débit de la riviére. En effet, la capacité de transport d’un 
courant d’eau affecte des éléments d’autant plus grossiers que la vitesse et, par conséquent, 
le débit sont plus grands. Or, en période de hautes eaux les taux d’argile et de calcaire restent 
pratiquement constants, seuls les taux des sables s’élévent jusqu’a 1,4 fois la valeur 
moyenne alors que le taux de limon s’abaisse 4 0,9. Au contraire, en période de basses eaux, 
les taux moyens sont de 0,5 fois la moyenne générale pour les sables contre 1,2 fois pour le 
limon, les valeurs limites sont reproduites dans le tableau suivant (en pourcentage du total) : 


Composition du débit solide — valeurs limites 


ARCHIDIACRE MIRABEAU 
Limon Sables Limon Sables 
Régime de hautes eaux 43 42 38 48 
Régime de basses eaux 58 15 51 17 


En régime de hautes eaux la composition des sédiments apparait donc nettement plus 
grossiére qu’en période de bassés eaux comme on pouvait s’y attendre. Un résultat identique 
a été obtenu par L. BERTHOIS pour la Loire (4). 

Toutefois, si lon essaie d’examiner dans le détail la composition des éléments 
transportés en fonction du débit liquide, il est presque impossible de dégager une corrélation, 
celle-ci 4 peine marquée pour l’argile dans le cas de l’ ARCHIDIACRE devient inexistante 
pour les autres éléments. 

Ces résultats confirment les conclusions tirées de l’examen des débits solides totaux. 
En effet, s’il y a une certaine indépendance entre le débit de la riviére et les phénoménes 
d’érosion, on doit s’attendre 4 ce que la composition des éléments transportés par les riviéres, 
quant a leur composition, soit également indépendante du débit. Il est évident que si les eaux 
se chargent en éléments solides, c’est que le ruissellement a été suffisamment intense pour 
arracher tous les constituants du terrain ot le phénoméne se produit. Ceux-ci arrivent donc 
a la riviére quelle que soit l’importance relative de la crue provoquée par un crage localisé 
sur une partie du bassin. Mais c’est seulement aux périodes de trés basses eaux que l’on 
peut s’attendre 4 voir un certain dépouillement des matériaux se produire, les éléments les 
plus grossiers restant sur le fond de la riviére alors que les éléments plus fins sont transportés. 
En contre-partie, si le débit s’éléve par suite d’une pluie non érodante, on doit observer le 
transport de matériaux relativement riches en sables grossiers, ceux-ci provenani de la 
réserve constituée sur le fond du lit pendant les périodes ow la capacité de transport du cours 
d’eau est relativement faible. Cette conclusion n’est toutefois valable que si le débit réalisé 
au moment d’une crue de faible importance ne confére pas a la riviére une capacité de 
transport permettant l’entrainement des plus gros éléments apportés dans le lit par le 


ruissellement. 


IIIf. — Conclusions 


Les diverses observations qui ont été relevées bien que limitées 4 deux séries d’obser- 
vations portant sur cing années conduisent a conclure que V’étude du débit solide permet 
difficilement de se faire une idée précise du mécanisme d’érosion des sols. Certes, le fait 
que les eaux de la riviére se chargent abondamment pour des crues peu importantes per- 
mettraient de définir le type de précipitation et les conditions nécessaires a l’érosion dans 
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une région donnée, toutefois le détail des phénoménes pour un bassin de grande surface 
est si compliqué qu’il ne parait guére possible de faire une analyse précise du phénoméne 
d’érosion, le résultat ne pouvant guére porter que sur une évaluation globale des quantités 
de sédiments entrainées. 

Corollairement, il est également trés difficile, partant des conditions d’érosion, de tenter 
l’analyse du débit solide de la riviére. Ce fait nous parait démontré par l’absence de relation 
précise entre le débit solide et le débit liquide. Rappelons que celle-ci parait se limiter a 
l’existence d’une courbe enveloppe de forme parabolique représentant le débit solide minimum 
de la riviére en fonction de son débit liquide. 

En ce qui concerne la composition des sédiments transportés, on ne peut guére faire 
apparaitre une différence qu’entre les teneurs minimum et maximum caractérisant soit les 
périodes de trés basses eaux, soit certaines périodes de crue; mais hormis ces cas extrémes, 
aucune régle générale ne semble se dégager. 

Ces conclusions ne sont valables en toute rigueur que pour les conditions propres aux 
observations qui ont été effectuées c’est-a-dire pour les stations de jaugeages qui représentent 
dans une certaine mesure des points privilégiés. De méme, les phénoménes d’arrachement 
de sol se trouvent partieilement masqués par la complexité des phénoménes qui se passent 
dans la riviére. Il est possible qu’en effectuant des prélévements dans une station de jaugeages 
toujours établis en des sites privilégiés, on n’observe 1a encore que des phénoménes moyens 
masquant le détail de l’effet produit dans chaque partie du fleuve. Mais, il faut remarquer 
que si l’on effectuait des mesures en un point quelconque de la riviére, on se heurterait a des 
difficultés insurmontables en ce qui concerne les mesures de débit, en particulier il devient 
impossible de définir la section du lit. Il n’y a donc pas d’autres solutions que de multiplier 
des études analogues a celles que nous avons entreprises, tout en précisant les conditions 
des expériences, bien que leur interprétation reste trés délicate. 
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INTERCEPTION OF PRECIPITATION BY THE VEGETATION 
by 
R. WIND HZN 


By interception is meant that portion of the precipitation, which does not reach the 
ground surface, its course being interrupted by plants, whereof it is disposed by evaporation 

The amount of intercepted rainfall can vary very much, according to circumstances, 
as character (rain, hail, snow), intensity and dispersion of the precipitation, the wind 
conditions during and immediately after the rainfall and the composition of the vegetation. 
In the case of forests interception percentages of 40 and more have been calculated. 

This portion of the precipitation cannot contribute to runoff and infiltration. Inteiception 
is not only of interest for agriculturists and hydraulic engineers, it can be of importance 
for the water management of vast areas, for instance : 

1. In case of afforestation of water catchment areas the maximum amount of rainwater 
should penetrate through the canopy into the soil; this is only possible as the result of a 
forestmanagement, based on a good knowledge of interception; 

2. Interception can contribute to the decrease of soil-erosion; stem-flow and dripping 
fiom the vegetation don’t cause much damage; 

3. Hydiologic calculations, made on behalf of irrigation in dry aieas, wheie water 
should be used sparingly, must include the effect of interception, lest they result in a water- 
supply, greater than necessary; 

4. For the hydraulic engineer the knowledge of ground rainfall is necessary, ground 
rainfall dates are obtained in a simple-way by subtracting the interception from the total 
rainfall. 

Almost a hundred years ago the interest in the problem of interception has been raised. 
In the 19th century the 1eseatch concerned trees and forests, but since nearly 25 years 
agriculture is included, especially in the U. S. A. In Europe many observations were carried 
out in England, Finland, France, Germany, Italy and Switzerland, outside Europe also in 
Canada and Japan. 

A compatison of the 1esults of observations concerning interception should be made 
only then when the circumstances viz. the vegetation and the factors of climate are much the 
same. But this condition does not restiict us to one area or country, all over the world 
the1e are several regions that are comparable. 

A regular exchange of the results of research may lead to a better knowledge and to 
an improvement of the methods of research. The attention is called to the use of self-recording 
raingauges, moreover to the problem of measuring the water not-caught by the raingauges, 
in casu the water from condensation and absorption. In some cases the so-called «horizontal 
precipitation» (dew, fog, hoar-frost) might be of signification in calculations of evaporation 
from the waterbalance. 
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MEASURING FLOODS 
by 


Tate DALRYMPLE 
Chief, Technical Standards Section, Surface Water Branch 
Geological Survey 


Introduction 


A knowledge of peak discharges of flood flows is important for the design of flood-control 
works or other structures within or along stream channels. Valuable discharge information 
may be obtained from stage-discharge relation curves at gaging stations, and it is desirable 
that these curves be accurately defined for flood stages. Every effort may be made to measure 
floods by use of a current-meter, but frequently it is impossible or impractical to measure 
the peak discharges when they occur because of conditions beyond control. Consequently, 
many peak discharges must be determined by indirect methods after passage of the flood. 

The measurement of flood discharges can be made most satisfactorily by the current- 
meter method. The making of a current-meter measurement involves no great difficulty within 
itself — the difficulty is in ability to travel to the gaging site and availability of a suitable 
structure from which to work. If either of these conditions are lacking, the discharge must 
be determined by some other method. 

Peak discharges computed by indirect or auxiliary methods are used frequently in 
direct relationship with discharges measured by current meter. Thus it is essential that the 
indirect measurements should be of the highest practicable accuracy. To accomplish this 
requires that they be based on good practice, founded on integrated experience, and verified 
by testing results obtained by the indirect measurements against reliable results otherwise 
derived. 

Circumstances require the U. 8. Geological Survey to resort to indirect flood 
measurements as a matter of routine practice. Judgment and care must be used extensively 
in the selection of suitable sites for applying indirect methods, and there are many oppor- 
tunities for the inexperienced to go astray. To promote sound practice and provide reliable 
results, the Geological Survey has set up rigid procedures, and all measurements are 
reviewed by the central office to see that they conform to accepted practice. In the past few 
years, an average of 500 to 600 indirect measurements have been made each year. 


Current-meter measurements 
~ 

The measurement of flood discharges by the current-meter method involves measuring 
velocities by a current meter and measuring depths by soundings, and is familiar to all of 
you. Equipment and procedures used by the United States Geological Survey have been 
described in «Stream Gaging Procedure» (A Manual describing Methods and Practices of 
the Geological Survey, by Don M. Corbett and Others; U. S. Geological Survey Water-Supply 
Paper 888, 1943). 

The Geological Survey, and most other agencies in the United States, measures velocities 
by the small Price current meter. This instrument has been found to be rugged and depen- 
dable over the wide range of conditions of use. During floods often there are considerable 
quantities of silt, logs, ice and other debris that adversly affect, and sometimes prevent, 
the use of any meter. 

Two other promising instruments for measuring the velocity of flowing water are now 
being investigated; these are an electromagnetic velocity indicator and an ultrasonic flow 
meter. The first is based on the principle that water cutting magnetic lines will induce an 
electric current that is proportional to the velocity of the water. The second relies upon 
transmitter-receivers mounted on opposite sides of the channel that send and receive sound 
waves, the phase shift of the signal being a measure of the velocity. 

The sounding of streams in flood, and the placing of the current meter at proper obser- 
vation points, is done by lowering a lead weight on a small steel cable; this becomes a 
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major task in deep, swift rivers. The Geological Survey has developed power operated reels 
mounted on cranes used from bridges or from cableways, which handle 300-pound, or even 
heavier, sounding weights. However, oftentimes results are not satisfactory due to excessive 
displacement of the meter; depth of water may be as great as 60 feet and velocities as high 
as 15 feet per second. 

The fathometer is a promising new means now being investigated for making soundings. 
This device, mounted in a sounding weight put just under the water surface, indicates depths 
by travel of sound waves. 

The direct measurement of flood discharges by use of a current meter requires a measuring 
structure that spans the entire width of the flooded stream, and is accessible to the hydro- 
grapher with his equipement. Such structures are not always available during floods. Storms 
dropping 10 inches or more of rain in a day wash out roadway embankments, submerge 
the highways, and destroy bridges, often making it impossible to get to a stream where a 
discharge measurement is desired. Too, some storms cover such wide areas and so many 
streams are in flood at the same time that the supply of hydrographers is not sufficient to 
visit each site. When it is important to know the peak discharge of a flood where a current- 
meter measurement was not made, indirect methods are used. 


Indirect discharge measurements 


The indirect determination of peak discharge involves the application of established 
hydraulic principles to channel characteristics and flow conditions as measured after the 
flood has receded. The most widely used methods are: (1) slope-area; (2) contraction; 
(3) flow through culvert; and (4) flow over dams and embankments. While these methods 
differ somewhat, they all involve measurement of cross-section areas, water-surface profiles, 
the geometric characteristics of structures, and the selection of channel coefficients. 


General Procedure 


A thorough reconnaissance of the flood area by the most experienced personnel 
availabe is necessary for selection of sites at which indirect discharge measurements will 
be made. Reconnaissance may be aided by examination of topographic maps and aerial 
photographs and by viewing the area from plane or helicopter before making an on-the-ground 
examination. Ideal conditions for such determinations rarely if ever exist, aud sound judgment 
must be used in choosing the most favorable site. It is of extreme importance that the field 
data be obtained as quickly as possible after the flood event, as continued precipitation, 
later floods, and reconstruction or demolition efforts by man, may destroy high-water 
marks and alter channels so that a reliable determination of discharge is impossible. 

The transit-stadia method is recommended for field surveys. This method consists 
essentially of running a line of reciprocal levels and at the same time making a stadia survey. 
Standard types of surveying instruments are used. 

A field sketch and stereo-photographs in color are made of the site. The photos are 
especially useful to anyone making a review of the measurements, and help to substantiate 
channel coefficients. 

Channel coefficients, such as the roughness coefficient 7, always should be determined 
in the field and recorded in the field notes; this is important. A field-selected coefficient 
should never be changed unless the change results from a second field examination by a 
competent person. Obviously, a coefficient should never be changed to allow computation 
of a discharge more agreeable with the opinion of an individual. 

It has been found that the one most important element in an indirect measurement is 
the definition of the high-water profile. For this reason, the most experienced person should 
be given the task of locating high-water marks. As many marks as possible should be 
surveyed, with special attention given to those at ends of cross sections, dams, contractions, 
and other critical points. High-water marks may consist of drift on banks of a stream, drift 
on bushes or trees, seed lines, wash lines, or marks in buildings. 

Cross sections should be representative of the reach of channel, and usually can be 
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made with little difficulty. However, some stream beds scour and fill during flood so that 
it is difficult or impossible to define the cross-sectional area that existed at the time of the 
peak discharge by a survey made after the peak has receded. Prodding the bed to locate a 
firm bottom, perhaps the one that existed at the time of the peak, is standard practice, but 
results often are doubtful. A channel showing evidence of excessive scour and fill should be 
avoided if possible. 

To guide the details of making indirect measurements, and to promote a desirable 
uniformity in the work, the Geological Survey prepared an instruction pamphlet «Com- 
putation of Peak Discharge» in 1948. Much has been learned since that time, due to the 
experience gained from many flood studies, and a new pamphlet is now in process of 
publication. 


Slope-area Method 


The slope-area method is the most commonly used type of indirect measurement. 
The Geological Survey has adopted a form of the Chezy-Manning equation, as has many 
engineers, because of its simplicity of application. Based on years of experience, this equation 
has become a medium through which reliable results can be obtained, and this fact justifies 
its use. 

The Manning equation, written in terms of discharge, is 


Bane Shee 
n 
where Q = discharge in cubic feet per second. 
n =a roughness or retardation coefficient. 
A = cross sectional area, in square feet. 
R = hydraulic radius, in feet. 
S = energy gradient, or friction slope. 


This equation also may be written Q = KS!/2 where K, called the conveyance 
= 1.486/n AR2/3. The conveyance term is useful in making certain computations. 

Manning’s equation, as originally developed, was intended only for uniform flow where 
the water-surface profile is parallel to the stream bed and the cross sectional area and 
hydraulic radius remain constant throughout the reach. In spite of these limitations, the 
equation is used for the non-uniform reaches that are invariably encountered in natural 
channels. The equation has been modified in an attempt to correct for nonuniformity. 

The various terms of the equation are discussed below. 

1. The n term. Selection of values of m is more of an art than a science. This term not 
only evaluates the absolute roughness of a channel, but reflects the influence of variation 
of shape of cross section, errors in computing the hydraulic radiu8, procedures used in 
obtaining field data, and probably other factors. In order to achieve uniformity in practice, 
the Geological Survey adheres strictly to a more-or-less arbitrary procedure for computing 
discharge by Manning’s equation. This procedure is used to evaluate n in channels where 
the discharge is known; to be applicable to similar channels where the discharge is to be 
computed, exactly the same procedures must be followed. 

A continuing effort is being made to widen the range of knowledge of Manning’s 7 for 
open channels. This is being accomplished by making slope-area surveys where the ~ 
discharge is known; the equation is then applied in reverse to compute the value of n. Color 
stereo pictures are made, as slides, to illustrate the physical appearance of the channel. To 
date, n values have been computed from 0.020 to 0.125 and for discharges from 100 to 
1,000,000 cubic feet per second. Each major field office of the Geological Survey has been 
supplied with a library of color stereo slides picturing channels where n’s have been computed; 
these slides are helpful when selecting n’s for other streams, especially are they helpful to 
the less experienced engineers. 

2. The cross sect.onal area, A. An effort is made to select reaches where the cross section 
is as near as possible to the trapezoidal shape used in deriving the basic equation, but often 
channels of much different shape must be used. 

3. The hydraulic radius, R, is defined as the cross sectional area divided by the wetted 
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perimeter. The wetted perimeter properly can be determined only for the entire section, 
making it necessary to select 1 values for the entire section, a section that often is composed 
of material of greatly different absolute roughness. 

As the R term is powered, the average R2/3, the value we want, is not the same as the 
2/3 power of the average R, the value we compute. This error in evaluating R becomes greater 
as the cross-section shape becomes less trapezoidal. For an extremely poor shape, such as 
a panhandle channel, the section is subdivided into two parts and it is believed results are 
good. The worst shape of channel seems to be a triangular one. 

4. The slope term, S. The fall between two cross sections, rather than the slope as 
such, is used in the computations. The high-water profile is defined to show that no 
significant change in slope occurs within the reach. As the flow in most reaches will not be 
uniform, it is necessary to correct the measured surface slope to a value representing the 
energy grade line; this correction is made by adding algebraically the velocity head, V2/2g, 
to the water surface elevation at each end of the reach. 

For cross sections that have been subdivided, it is desirable to adjust velocity head 
computed from the mean velocity to what it would be if computed as the mean of the 
individual velocity heads. Adjustments are made incompletely, being based on mean 
velocities in each subsection rather than the separate individual velocities. The correction 
factor used by the Geological Survey is the energy coefficient ~ (alpha), computed from the 
cube of the velocities. 


Selection of Reach 


Selecting a favorable reach of river channel does much to improve the accuracy of the 
results. The following factors should be considered : 

1. The channel should be as nearly straight as can be obtained. 

2. The reach should not be too long, as conditions of uniformity generally decrease as 
the length increases, but it should be of sufficient length for satisfactory determination of 
the fall within the reach. 

3. Uniformity of cross section and slope is desirable. Reaches should be avoided if 
possible in which the area of cross section of channel materially increases downstream, 
because of the uncertainty with respect to the recovery of energy. Channels having overflow 
areas should be avoided, if possible. 

4. The banks of the channel should be free from trees, brush, and other obstructions. 

5. The bed and banks of the channel should be stable and not subject to erosion or 
deposition during the flood. The effect of the movement or deposition of debris is minimized 

by selecting a reach in which the channel is relatively narrow, with the area decreasing 
/downstream so that the velocity increases throughout the reach. Such a reach generally 
offers the least opportunity for alternate deposition and erosion. 

6. The high-water marks should be well defined and in sufficient number on both sides 
of the channel for reliable determination of flood stage and drop through the reach. A well 

defined flood profile is essential. 


Field Survey 

At each site where the discharge is to be determined by the slope-area method, a survey 
is made of the high-water marks on each bank through the reach and for a considerabie 
distance above and below it. Profiles of the high-water marks so obtained, one for each bank, 
are plotted in the field and studied with respect to the uniformity of the indicated surface 
slopes. Two or more cross sections of the channel are surveyed after examination of the 
profiles plotted in the field. These sections should be located where the high-water elevations 
are well defined and where there are no sudden breaks in profile between sections. High-water 
marks on the ground where the bank is parallel to the flow and where wave action and surge 
are at a minimum are generally more reliable than marks in bushes and trees. Values of n 
are selected in the field and recorded in the notes. Color stereo pictures are taken of the reach. 


Office Procedure 
The data obtained by the surveys are plotted and from those data sheets tabulations 
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Fig. 1 
Map of slope-area reach 


are made of the essential factors entering into the computations of the flood discharge 
Sheets are prepared as follows: 

1. Map to scale showing the channel through the reach and the positions of the high- 
water marks. This is generally made in the field with the aid of a small field drafting machine. 


A center line is selected and station numbers of the high-water marks determined. (see 
figure 1). 
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Fig. 2 
Tabulation of high-water elevations 


2. Tabulation of high-water elevations listing corresponding station numbers. This 
tabulation has been found helpful in plotting profiles, and usually is done in the field. (see 
figure 2). 

3. Longitudinal profiles, one for each bank, based on the location and elevation of 
the high-water marks. This profile also is made in the field and is used to determine location 
of cross sections. (see figure 3). 

4. Cross sections of the channel. (see figure 4). 

5. Computations of the area and hydraulic radius of each cross section. Cross sections 
having shallow overflow channels on the sides are subdivided so as to make the main channel 
of the section roughly trapezoidal in shape. In determining the wetted perimeter of a sub- 
divided section it is customary to neglect that portion which is common to both channels 
unless there is a well-defined line of demarcation between the two, such as might be caused 
by a dense line of trees. (see figures 5 and 6). 

6. Computation of discharge. Section properties and the discharge are computed on a 
form as shown in figure 7. The computation of section properties needs no explanation. 

The computation of discharge is made by the «cut and try» process. A discharge is 
assumed and then used to compute the energy gradient and discharge; if the computed 
discharge does not agree with that assumed, a new try must be made. 

This «cut and try» procedure for computing discharge is laborious, especially when 
more than two cross sections are involved. To facilitate computations, formulas have been 
developed for use in computing discharge directly when two or more cross sections have been 
made. The formula for a 3-section slope-area measurement is: 
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Fig. 3 
Highwater profile 


where Q = discharge in cubic feet per second. 
Ah = fall, in feet, in water surface between the most upstream and downstream sections 
of a reach. 
K = Conveyance of a section. 
L = distance, in feet, between sections. 
g = acceleration of gravity = 32.2. 


CROSS SECTIONS 
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Fig. 4 
Cross sections 
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area, in square feet, of a section. 

the velocity-head coefficient. 

a coefficient representing the proportion, of the velocity head used or recovered. 
numbers used as subscripts to denote section to which values are applicable; 
sections are numbered consecutively, in downstream order, commencing with 
number 1. 

1.2 = numbers used as subscripts to denote the reach between sections designated 
by the numbers. 
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Fig. 5 ; 
Section properties; section A 


The coefficient E has a value of 1.00 in a contracting reach. It may have a value from 
0 to 1.00 in an expanding reach; we do not know which value is correct, so a value of 0.50 
is used arbitrarily. This means that it is assumed that 50 percent of the change in velocity 
head is used to increase the discharge, and that the other 5G percent is dissipated as eddys, 
boilers, heat, or otherwise. * 

The uncertainty of the energy recovery in an expanding reach makes such reaches 
undesirable. The Geological Survey practice is to assume that 50 percent of the energy is 
recovered. Discharges are computed assuming both 0 percent (no recovery of velocity head) 
and 100 percent (full recovery of velocity head), and if the difference is over 10 percent the 
results are considered unreliable. 

Slope-area measurements made on streams of steep slope, having high velocities, are 
tested to discover if the state of flow changes from tranquil to rapid. For each cross section, 


if the Froude number (V/ V/zDm), is less than 1 the flow is assumed to be tranquil and if 


greater than | it is assumed to be rapid. If there is a change from tranquil to rapid within 
a reach it is discarded. 


Contraction Method 


A highway or railroad embankment crossing a river generally so constricts the channel 
as to impose an abrupt width constriction upon the flow. Often there will be one or more 
secondary openings in the embankment, especially if the valley is wide. At places natural 
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Section properties; section B 


features will form a sudden contraction. The contraction method of measuring peak discharge 
can be applied at these sites. The three conditions, single contraction, multiple contraction, 
and natural contraction are discussed below. 


Single Contraction 

A laboratory investigation of flow through contractions has been made by the Geological 
Survey, and the results published as Circular 284 (Computation of Peak Discharge at 
Convractions, by Kindsvater, Carter, and Tracy, 1953). The computation method resulting 
from the laboratory study has been verified by surveys at a limited number of bridge openings 
where the peak discharge is known from current-meter measurements. 

When computing the peak discharge at a contraction, the drop in water-surface level 
between an upstream section (designated section 1) and a contracted section (section 3) 
is related to the corresponding change in velocity. The discharge equation results from writing 
the energy and continuity equations for the reach between the two sections (see figure 8) 


and is 


2 
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in which 
Q = discharge in cubic feet per second. 
C = a discharge coefficient. 
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Computation of discharge by slope-area method 


A; = gross area of section 3, in square feet; this is the minimum section parallel to 
the constriction. 
Ah = difference in elevation of the water surface between sections 1 and 3, in feet. 
a1 V,/2g = weighted average velocity head, in feet, at section 1. 
hf = the head loss in feet due to friction between sections 1 and 3. 


The discharge coefficient (C) is taken to represent the combination of (1) a coefficient 
of contraction, (2) a coefficient which takes into account the eddy losses due to the contraction, 
and (3) the velocity head coefficient (¢3) for the contracted section. 

The coefficient (C) can be expressed as a function of certain governing geometric and 
fluid parameters. Thus 


C =f (m, L/b, r/b, 0, F, etc.) 
390 


SECTION (3)7 | 


\/ av, 
Q= CAz 2g (ah + =a- — hy) 


' Fig. 8 
Definition sketch of an open-channel contraction 


In which 
m = channel contraction ratio. 
5b = distance between abutment faces. 
L = lengt of abutment, from up to downstream. 
r =radius of rounding of entrance corner of abutment. 
0 = the acute angle between a wingwall and the plane of the constriction. 
F = the Froude number of the contracted section. 
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Definition sketch of channel-contraction ratio 


The etc. term represents about 8 other parameters. The only ratios which are common 
to all bridge openings are m, L/b, and F; of these m is the most critical and F the least. 
Channel contraction ratio — It is the function of the channel-contraction ratio to describe 
the relative degree of contraction imposed by the constriction on the normal river channel. 
It is a measure of that part of the total flow which is required to enter the contraction from 
the lateral regions or the regions upstream from the embankments. 
Thus 
pe Qf) eae 
Q Q 
where Q is the total discharge and q is the discharge that could pass through the opening 
without contraction. 
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This concept has particular advantage in that the degree of channel contraction for 


irregular natural channels can be computed as a ratio of hydraulic conveyance. As illustrated 


in figure 9, the evaluation of m is given by: 
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Fig. 11 
Type III opening, embankment slope 2 to 1 
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Fig. 12 , 
Contraction coefficients 


Classification of bridge openings. — The coefficient (C) was defined for four constriction 
types simulating the most frequently encountered forms of highway bridge-opening shapes. 
These shapes, illustrated in figure 10, are classified as : 


Type I, 
Il, 
I, 
IV, 


Vertical embankments and abutments. 

Sloping embankments and vertical abutments. 

Sloping embankments and abutments. 

Sloping embankments and vertical abutments with wingwalls. 
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Fig. 13 
Computation of discharge by contraction method 


Curves for evaluating the discharge coefficient were developed for all types of opening. 
As a sample, figure 11 shows curves for type III opening. Complete data may he obtained 
from Circular 284, previously mentioned. 


Field Survey. — Field data should include the following : 

1. High-water profiles defining high-water elevations at both the approach and contrac- 
ted sections. Elevations should be obtained upstream along the approach channel to above 
the approach section, and along both the upstream and downstream sides of embankments. 
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Elevations at the contracted section are based on high-water elevations along the downstreain 
side of the embankment. 

2. Details of bridge geometry, including the positions and slopes of the embankments 
and abutments and details of the piers and of low bridge members that may be submerged. 

3. An approach cross section, at a distance of one bridge length upstream; where ponded 
conditions exist an approach section may be unnecessary. 

4. A cross section at the most contracted section; this usually will be at or near the 
downstream side of the bridge. 

5. Selected values of n for both approach and contracted sections. 

Sample computations. — Two forms have been designed to aid in determining the 
discharge. One is used to compute coefficients (see figure 12) and the other to compute 
discharge (see figure 13). 


Multiple Contraction 


A laboratory investigation of flow through multiple contractions is now being conducted 
by the Geological Survey; a report will be prepared when project is completed. Enough 
progress has been made to show that the problem is a complex one. Until this project is 
completed, we compute peak discharge by an adaptation of the single contraction method. 

The discharge through a single contraction has been shown to be a function of (1) the 
channel contraction and (2) the geometry of the opening. As the bridge and channel geometry 
always can be measured, the problem of multiple openings becomes one of computing the 
channel contraction. It is necessary to subdivide the flow in the approach cross section 
into those parts which flow through each of two or more bridge openings. The procedure 
is as follows: 

1. Compute the area of each of the multiple openings. 

2. Compute what percent the area of each opening is to the total area of all openings. 

3. Divide the approach cross section into as many subsections as there are openings in 
the embankment. 

4. Adjust boundaries of subsections until the conveyance of each becomes the same 
percent of the total conveyance of the approach section as the percent area of each opening 
in the embankment immediately downstream is to the total in that section (this is most easily 
done by plotting a curve of conveyance vs distance from say, left edge of water). 

5. Compute the discharge through each opening, assuming that the water in each sub- 
section of the approach section will flow through the opening downstream, by the same 
procedure as used for a single-opening contraction. 

6. Compare the proportional discharges of the openings with the proportional 
conveyances of the approach section. If these do not agree resubdivide the approach section 
in accordance with the computed discharges, and recompute. 

7. Repeat if necessary until discharges are proportional to conveyances. 


Natural Contractions 


Natural contractions are of great variety. If the contraction is severe, the equation 
used for bridge contractions may be used, estimating how closely the geometry of the 
natural contraction compares to a geometry that has been tested in the laboratory. 

For mild contractions, best results probably will be obtained by use of the slope-area 


method. 


Flow Through Culverts 


A culvert is frequently used as a means of determining the peak discharge from small 
drainage areas. During the past two years a comprehensive investigation of flow through 
culverts has been conducted by the Geological Survey with the objective being to define 
more adequately the methods and coefficients to be used in computing peak discharges. 
This investigation consisted of a study of previously published reports on the discharge 
characteristics of culverts, followed by a laboratory investigation to provide additional 
information needed to give a complete picture of the problem. The laboratory tests included 
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conditions of flow through round, rectangular, and square conduits with various entrance 
geometries; sand grain roughness was used to obtain a range in the Darcy f from 0.017 to 
0.085 in barrel sizes ranging from four to six inches; the tests were run in a flume two feet 
wide with bed slopes varied from 0 to 8 percent. The results of this study will be published 
as Geological Survey Circular 376 (Computation of Peak Discharge at Culverts, by 
R. W. Carter; 1956). 

Definition of the discharge characteristics of culverts depends upon an evaluation of 
the energy changes between an approach section upstream from the culvert and the control 
section. The control section is located at a point along the culvert barrel downstream from 
which the culvert geometry has no influence on the headwater elevation. 

Culvert flow has been classified into six types, based on the location of the control 
section and the relative height of the headwater and tail water levels. 

The six classifications are: 

Type I Critical flow at inlet. 
Type II Critical flow at outlet. 
Type III Tranquil flow throughout. 
Type IV Submerged outlet. 
Type V_ Rapid flow at inlet (sluice-type flow). 
Type VI Full flow, free outfall. 
The discharge equations for all types of flow are of the general form: 


Q=CAv2gh 
Specifically the equations are: 
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Where Ao = area of culvert barrel. 
A, = area of section of flow at critical depth. 
A, = area of section of flow at downstream and of culvert. . 
Cc 
d, 


= coefficient of discharge. 

= critical depth. 

g =acceleration of gravity; 32.2. 

h, = height of water surface at an approach section upstream from culvert, measured 
above the invert of culvert at the downstream end. 

h, = height of water surface above invert at downstream end of culvert. 

h, = tailwater height — water surface in channel downstream from culvert, 
measured above invert at downstream end of culvert. 

hy = head loss due to friction between any two sections; 
hy 1.2 being loss between sections 1 and 2. 

L = lengt of culvert barrel. 

n = Manning’s roughness coefficient. 

R = hydraulic radius of section of flow. 

V, = mean velocity at section 1. 

z = height of invert at entrance above invert at downstream end of culvert = SoL, 
where So = culvert slope. 
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: : Fig. 14 
Classification of culvert flow, Type I 
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Fig. 15 
Classification of culvert flow, Type II 
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Fig. 16 
Classification of culvert flow, Type III 
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k Fig. 17 
Classification of culvert flow, Type IV 
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; } Fig. 18 
Classification of culvert flow, Type V 
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Classification of culvert flow, Type VI 


Coefficients of discharge for flow types I to VI have been defined by laboratory study. 
They vary in magnitude from 0.40 to 0.98, and have been found to be a function of the degree 
of channel contraction and the geometry of the culvert entrance. In dimensionless notation, 

C =f (m,r/D, w/D, 9, ete.) 
where m is a measure of the degree of channel contraction and the other factors describe 
the entrance geometry, 
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Fig. 20 
Discharge coefficient for flow over embankment 


D = maximum height of culvert opening, or the inside diameter of a circular section. 
r =radius of entrance rounding. 
w = distance from point of beginning of bevel to line of projection of culvert barrel. 
§ (theta) = the acute angle at which the wingwall and headwall join. 
For culverts, the degree of channel contraction m is defined as: 


m=1—A/A, 

In which A = area of designated section of flow; for types I and II flow‘it is area of section 
of flow at critical depth (A,); for type III flow it is area of section of flow 
at downstream end of culvert (A;); and for types IV, V, and VI flow it is 
area of culvert barrel (Ay). 

Ay = 


area of approach section, measured at a distance upstream of one diameter 
of barrel, if 90° headwall, or distance equal to distance between upstream 
ends of wingwalls, if vertical wingwalls at an angle; if sloping wingwalls 
at an angle, measure at appropriate distance upstream. 
It is convenient to divide the six flow types into three groups, each group having a 
discharge equation of the same general form. Thus flow types I, II, and III form one group, 
types IV and VI another, and type V a third. 

Diagrams showing classifications of flow and discharge equations are presented in 
figures 14 to 19. Tables, diagrams and curves have been developed to (a) classify flow as 


to type and (b) to compute the discharge for a given set of conditions of geometry and 
water-surface elevations. 


Flow Over Dams and Embankments 


Dams 


The computation of flow over dams has long been a tool of the engineer, and little 
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Fig. 21 
Submergence factor for flow over embankment 


needs be said on the subject in this paper. Peak discharges may be computed by the well 
known weir formula : 


Q = Cd (h + V*/2g)3/? 


where Q = discharge in cubic feet per second. 
C = coefficient of discharge. 
b = spillway width between abutments, in feet, (called iength L in the past). 
h = head on spillway, in feet, adjusted when necessary for friction loss between the 
approach and spillway sections. 
V2/2g = velocity head, in feet, at approach section. 
The best data available in literature must be used in estimating the coefficient of discharge 
(C). Of many possible references, the Survey has found most frequent use for three: 
1. Weir Experiments, Coefficients, and Formulas, by R. E. Horton; U.S. Geological 
Survey, Water-Supply Paper 200, 1907. 
2. Studies of Crests for Overfall Dams; U. S. Bureau of Reclamation, Boulder Canyon 
Project Final Reports, Part VI — Hydraulic Investigations, Bulletin 3, 1948. 
3. Discharge Coefficients for Irregular Overfall Spillways, by J. N. Bradley, U. S. 
Bureau of Reclamation, Engineering Monographs, No. 9, March 1952. 
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Embankments 


The computation of discharge over railway and highway embankments is based on the 
work of Yarnell and Nagler, published as «Flow of Water Over Railway and Highway 
Embankments» in the April 1930 issue of Public Roads, a journal of the U. S. Bureau of 
Public Roads. Their results are shown as curves relating the discharge coefficient C and the 
upstream head. There are separate curves for two different embankment widths, each with 
and without rails in place. 

A reanalysis of the original laboratory data was made by the Geological Survey to put 
the results on dimensionless terms for ready application to highway-embankment problems. 
Two curves were developed, one (figure 20) showing values of C, for the range of h/L ratios 
covered by the experiments, to be used in the formula : 


Q=CbH3? 


where b = width of flow over embankment, in feet, (called length L in the past). 
H = static head plus velocity head. 
and L = top width of embankment, from upstream to downstream sides. 

The other curve (figure 21) is applicable for submerged conditions. Submergence factors, 
obtained from this curve, are used to adjust the discharge coefficient in above equation; 
the factors are related to the submergence ratio d/D, where d is the downstream and D the 
upstream static heads, measured above the crest of the embankment. 

The Geological Survey is now making a study of available data on flow over dams, 
weirs, and embankments, and is sponsoring a limited amount of laboratory investigation, 
with the intention of publishing a comprehensive paper on the subject at a future date. 
This paper will, in effect, be a revision of water-supply paper 200. 


Verification of Methods 


Very little data are availabie for evaluating the reliability of indirect discharge 
measurements. Checks have been made in three ways. 

1. The most accurate check is had when a current-meter measurement is made of the 
same flood peak. The indirect measurement must be computed without reference to the 
current-meter measurement and the check made by comparing the final results. 

2. The next best check is had when a current-meter measurement is made in the range 
of a long extension of a stage-discharge rating curve between the well defined lower portion 
and a high indirect measurement. The nearer the current-meter measurement is to the indirect, 
the better the check. 

3. The poorest check is had by comparing an indirect measurement with an extrapolated 
stage-discharge rating curve. The greater the extrapolation the poorer the check. 

A study has been made of about 200 indirect measurements but results are not conclusive 
as most checks were by extrapolated rating curves. . 

A few made by the first means gave a maximum error of 9.7 percent and an average 
of 4.3 percent; these are reliable, but too few in number. Considering all measurements, 
about three-fourths had an indicated error of less than 15 percent. 

The above study involved measurements made as far back as 1921. We believe that the 
methods used today give superior results and that many indirect measurements, certainly 
those made at favorable sites, compare well with those made by current meter. 


METHODE SIMPLIFIEE DE CALCUL DES ECOULEMENTS 
A DEBIT A PROBABILITE DIFFERENTE 


par 


W. JAROCKI (Pologne) 


Résumé 


; Ce mémoire offre une méthode simplifiée de calcul des écoulements a débit a probabilités 
différentes a l’aide de la formule suivante: 


Qp = Qo + (Qmax — Q») ap 

Dans cette formule on a l’écoulement moyen Q, choisi parmi les débits les plus élevés 
notés pendant la période d’observation, ainsi que l’écoulement maximum Qmax noté dans 
cette période. Ces écoulemencs sont déterminés en vertu d’une série d’écoulements maximum. 

Dans la dite formule ap représente le coefficient de probabilité, dont la valeur varie 
selon le nombre d’années d’observation et relativement au degré de probabilité de 
écoulement. 

Les coefficients de probabilité ap ont été déterminés a l’aide des écoulements maximum 
observés dans nos fleuves a différentes périodes. Les valeurs des dits coefficients ont été 
également vérifiées a l’aide des tables de Foster et on a obtenu des résultats rapprochés. 


Préface 


Les écoulements a débit a probabilités différentes, sont généralement calculés a l’aide 
d’une série des écoulements maximum, observés au cours des différentes années. La formule 
prévue au calcul des écoulements peut étre présentée sous un aspect général : 


Qn = Qok 
ot Qy — écoulement de la fréquence exigée, c’est-a-dire apparaissant une fois pour p années, 
Qo — écoulement moyen parmi les plus élevés au cours de l’observation, 

k — coefficient, que les divers auteurs proposent de calculer par voie de différents 
moyens. Pour le calcul du coefficient k doivent étre généralement désignées : 
la valeur du coefficient de variabilité Cy ainsi que la valeur du coefficient 
d’asymétrie Cs. 

Sur la base de l’examen des séries distributives il a été établi, que la valeur moyenne 
dune série différe légerement a mesure de l’augmentation de la quantité des observations ; 
des déviations beaucoup plus grandes apparaissent au cours de la détermination du 
coefficient de variabilité tandis que le coefficient d’asymétrie, calculé a l’aide d’une courte 
série prend des valeurs complétement fausses. 

Foster, par exemple, a établi que le coefficient de variabilité, calculé a Vaide d’une 
série parmi une centaine d’observations, s’approche de sa valeur effective et que par rapport 
a la période de cing années il présente une erreur qui varie dans les limites de 5-8 %. 
Cependant le coefficient d’asymétrie, calculé a l’aide des observations, englobant l’espace 
d’une centaine d’années, présente une erreur, qui varie dans les limites de 8-11 % 
atteignant jusqu’a 83 % pour la période de 5 années. 

Etant donné qu’en pratique nous ne disposons pas généralement des observations des 
périodes de plus longue durée, nous sommes obligés de nous servir des coefficients 
d’asymétrie, commettant de ce fait des erreurs issues du calcul des écoulements maximum 
d’une fréquence variée. 

Vu ce qui précéde il serait plus rationnel de calculer les écoulements probables a l’aide 
des formules, dans lesquelles ne figurent pas ces coefficients. 


La formule simplifiée proposée 


A cette condition correspond partiellement la formule que je propose sous la forme 
suivante : 


Qp = Qo + (Qmax — Qo) 4p 
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ot. Q, — écoulement d’ume fréquence 1: p années, hye 
Qo — écoulement moyen parmi les plus élevés note durant la période de l’observation, 
Qmax — écoulement maximum noté dans cette période, 
a, —- coefficient de probabilité choisi de la table 1. La formule proposée provient 
également de la formule générale Q, = Qok adoptée par les hydrologes dans leur 
calcul des écoulements probables. 


TABLEAU 1 


Les coefficients de probabilité ap 


Les coefficients de probabilité ap 


Le nombre 
d’années } . P : ri oult} 2o3 253. H es 
’observation | 
ak 1:10} 1: 20} 1:25 11233 | 1:50 | 1: 100) b: 200).1: 300) 1 + 600) 1: 1000 
; 
10 1,00 | 1,48 | 1,65 HS 4m eo Ol eS ies Om oa OnE omie 4,07 
20 ORG OO 14 ee ee Ae een el ie oD etme OD) 2,85 
25 0,60 | 0,91 LOOM IST 4 Ae 3 20 RG 2 ee Leo DING #2535 2,54 
33 0,54 *|0;82 10:89) |, 1:00) aie iS) 0140 MiIe6S 7D e205 DS pp 
50 OFS MOO LO San OLS 7a le OOM ie 22 alm ae ele) O) 1,78 1,94 
100 0538" 0557 | 0564. "OF7 05825 1200 1,18 P27 ees ilsssy) 
200 0,32 | 0,48 | 0,53 | 0,60 | 0,70 | 0,85 100) EO Saat E23 1833 


Dans la formule proposée sont prises en considération uniquement les valeurs de 
l’écoulement moyen parmi les plus élevées, notées durant la période de l’observation ainsi que 
la valeur de l’écoulement maximum notée dans la méme période. Dans le cas ot: |’écoulement 
maximum différe sensiblement des autres chiffres de la série — il ne devrait pas étre 
pris en considération car il n’est pas caractéristique pour la période de l’observation, 
mais il faut ici se baser sur celui qui le qui le suit dans l’ordre des grandeurs (légérement 
inférieur). 

La probabilité de écoulement maximum différant des autres peut étre vérifiéé par 
la comparaison avec l’écoulemeiit le plus élévé a probabilité connue qui a apparu pendant 
la méme période dans les sections voisines. 


Coefficient de probabilité ap 
iF 

Dans la formule proposée apparait le coefficient ap dénommé coefficient de probabilité. 
Il est é€vident que la valeur de ce coefficient variera selon le degré de probabilité calculé ainsi 
que de la durée de la période de l’observation, conformément 4a laquelle 1’écoulement 
le plus élévé a été pris en considération. 

L’ écoulement le plus élévé décisif noté dans une courte période d’observation devrait 
étre inférieur al *écoulement le plus élévé décisif pour une observation de longue durée. De 
ce fait le coefficient de probabilité ap adopté dans le calcul en vertu d’une observation des 
écoulements probables sera plus grand que le coefficient ap, adopté dans le calcul des 
écoulements a l’aide des observations de plus longue durée. 

Il faudrait done examiner si dans la formule proposée le coefficient ap est subordonné 
au parametre de la série Cy ainsi que Cs. Dans ce but la formule proposée peut étre présentée 
sous une forme différente 


Qp — Qo = (Qmax — Qo) ap 


En divisant les deux parties de l’équation par Q, et en désignant le coefficient du 


Qp max 
module — par kp, et 
Qo » Qo 


par kmax nous obtiendrons: 


kt —1 = (Kiman — 1).ap 
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De cette relation résulte le calcul 


kp —1 
ap. = = 
ae > ONG 


Pour la détermination du coefficient du module k, Foster donne la formule 
k=fCy+1, soit kp—1=fpCy 
ou f soit f, est une fonction du degré de probabilité et de Vasymétrie de la série. En placant 
cette valeur dans la formule ci-dessus obtenue pour a, nous obtiendrons 
Tes kp —1 a Sp Co wale é 
P kmax a 1 Sinax Co Smax 


De cette formule il résulte que ap ne dépend pas du coefficient de variabilité C, de la 
série distributive. 


La détermination de la valeur des coefficients de probabilité a» pour la formule proposée 


Pour le calcul de coefficient de probabilité a, on a modifié la formule proposée comme 

suit 

Qp = Qo + (Qmax — Qo) ap 
Q — Qo 
Qmax Tia Qo 

Pour la détermination des valeurs Qo, Qmax ainsi que Q, apparaissant dans cette 
formule on a utilisé les séries des écoulements maximum dans quelques dizaines des sections 
fluviales. La quantité des observations notées dans la série pour des sections particuliéres 
variait de 15 a 88. 

Se basant sur ces séries on a déterminé pour chaque section une valeur moyenne des 
écoulements les plus élevés Qu ainsi que tes écoulements maximum Qyax (tableau 2). 

En établissant les écoulements les plus élevés Qmax décisifs pour des périodes d’obser- 
vations respectives, on a rencontré certaines difficultés; le plus élévé écoulement observé 
différait parfois des autres chiffres de la série et de ce fait il n’était pas caractéristique pour la 
période étudiée. Dans des cas pareils fut généralement considéré comme décisif pour la 
période respective d’observation l’écoulement succédant (légérement inférieur) par rapport 
a sa grandeur. 

Pour la désignation dans chaque série des écoulements a probabilité différente 
d’apparition Q, on a tracé dans |’échelle la probabilité empirique en ligne courbée d’addition 
de fréquence dont les repéres ont été calculés a l’aide de la formule 
m— 0,3 
n+ 0,4 
ou p — le pourcentage recherché de probabilité, 

m — le chiffre consécutif de I’écoulement dans la série distributive (dans le cas ot les 

écoulements se suivent dans un ordre diminuant), 

n — le nombre total des observations. 

De ces courbes on a déchiffré les écoulements Q, pour la probabilité différente d’appa- 
rition (tableau 3). Ces écoulements ont été utilisés dans le calcul de la valeur des coefficients 
de probabilité a, pour les fréquences différentes (tableau 4), ceci a l’aide de la formule citée 
modifiée comme suit: 


Un 


Qp — Qo 


Zp Qmax wie Qo 
Les valeurs des coefficients a) obtenues de ce calcul pour chaque fréquence ont été 
tracés conformément a la quantité des années d’observation (fig. 1-8). Sur chacune de ces 
figures on a obtenu une série des repéres dispersés. La courbe établie sur la base de ces 
repéres et traversant approximativement leurs valeurs moyennes représente la dépendence 
du coefficient a, du nombre des années d’observation. 
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TABLEAU 2 


Les valeurs des flotages moyennes a la base des valeurs supérieures Qo 


et les valeurs maximales Qmax dans la période des observations 


N° Le fleuve 


La coupe 
transversale 


Les observations 


Les flottages 
au maximum en m?® 


prises 
comme 
autoritaire 


ne EEEEEEEEEEEESESSEESEESSSEEEEEENT PEERS 


Sola 


BWNKOCOMDIDAUMARWN 
a?) 
. 
N 
5 
n 
N 
© 


Dunajec 
17 » 


Liwiec 
Narew 


39 » 
40 » 


Poprad 


Ropa 
Solinka 
Wiar 
Wisla 
Pissa 
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Koszarawa 


Nowy Bierun 
Dwory 
Tyniec 
Krakow 
Sandomierz 
Pulawy 
Warszawa 
Chelmek 
Zywiec 
Porabka 
Oswiecim 
Wadowice 
Balice 
Stroze 
Proszowki 
Nowy Sacz 
Zabno 
Brzegi 
Zolkow 
Labuzie 
Gawluszo- 
wice 
Solina 
Przemysl 
Radomysl 
Krasnystaw 
Lubarta 
Kosmin 
Szezekociny 
Sulejow 
Tomaszow 
Warka 
Swider 
Dosohusk 
Frankopol 
Wyszkow 
Zegrze 
Liwskie 
Mosty 
Piatnica 
Ostroleka 
Pultusk 
Swinna 
Milik 
St. Saez 
Koszyce 
Gorlice 
Terka 
Krowniki 
Tryncza 
Ptaki 


Flottage |~ F 
moyenne observées 
des de la oe 
années| période He Rey annuel- 
| flottages| !ement 
52 1901-51 206 406 : 1151 
oy 1900-51 620 1470 1915 
15 1921-35 768 1750 1934 
53 1898-1951 892 2230 1903 
47 1904-50 Zoid 4463 1934 
30 1921-50 2988 523 1948 
54 1881-34 3371 6070 1891 
5D 1900-54 82 189 1920 
59 1893-1951 348 1000 1925 
34 1917-50 467 1030 1950 
38 1900-37 615 1750 1903 
38 1900-37 587 1580 1931 
25 1926-50 49 131 1947 
51 1900-50 262 962 1934 
51 1900-50 628 1670 1934 
88 1867-54 808 3300 1934 
88 1867-54 1345 4440 1934 
PS 1926-50 166 529 1940 
54 1898-1951 202 534 1948 
88 1867-54 706 2330 1934 
54 1898-1951 1179 2960 1909 
19 1926-34 769 1520 1926 
52 1900-5] 1112 2500 1941 
jap 1917-37 1748 4020 | 1921 
28 1924-51 92 226 1924 
29 1923-51 136 502 1924 
30 1921-50 204 Ul 1924 
ai| 1930-50 23 70 1940 
25 1924-48 170 460 1940 
29 1920-48 199 570 |, 1940 
28 1924-51 360 1018 | 1940 
Ae} 1925-51 91 185 1947 
35) 1881-35 245 1120 1888 
54 1881-34 466 1600 1888 
57) 1881-37 673 1900 1888 
5) TI 1881-37 1087 3000 1888 
32 100 297 
79 1876-54 348 784 1924 
719 1876-54 438 1240 1888 
79 1876-54 507 1480 1888 
25 1899-1923 176 328 1913 
50 1902-51 335 990 1948 
65 1887-51 394 1120 1934 
53 1898-1950 471 1635 1901 
36 1916-51 121 430 1934 
22 1923-44 208 414 1926 
63 1888-50 265 800 1927 
29 1923-51 639 1800 1924 
31 1921-51 116 238 1929 


Fig. 1 
La détermination des coefficients de la 
probabilité ap pour la fréquence une a 
5 années. 
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Fig. 3 
La détermination des coefficients de la 
probabilité ap pour la fréquence une a 
20 années. 
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La détermination des coefficients de la probabilité ap pour la fréquence une a 33 années. 
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Fig. 2 
La détermination des coefficients de la 
probabilité ap pour la fréquence une a 
10 années. 


Fig. 4 
La détermination des coefficients de la 
probabilité ap pour la fréquence une a 
25 années. 
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Fig. 6 ‘ ‘ 
La détermination des coefficients de la probabilité ap pour la fréquence une a 50 années. 
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Fig. 7 Fig. 8 
La détermination des coefficients de la La détermination des-coefficients de la 
probabilité ap pour la fréquence une a probabilité ap» pour la fréquence une a 
100 années. 1000 années. 
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Pour l’établissement du diagramme des courbes (fig. 1-8) basées sur le calcul de repéres 
de la table 4 on a utilisé également la circonstance que le coefficient ap) devrait étre égal a 
Vunité — pour la fréquence 1:5 par rapport a la période de 5 années d’observation et 
pour la fréquence 1: 10 par rapport a la période de 10 années d’observation etc. 


Des courbes obtenues de ce fait on a déchiffré les valeurs des coefficients de probabilité 
ap pour les débits a fréquence variée (tableau 5). Le coefficient ap pour une période d’obser- 
vation plus grande que 100 années fut obtenu par voie d’extrapolation. 


Dans le but d’égaliser les coefficients a), désignés par voie de ces moyens oii les a placés 
dans l’échelle de la probabilité établie pour chaque période d’observation en les unissant 


par une ligne (fig. 9). Cette ligne a servi de base pour déchiffrer les valeurs égalisées dp adoptées 
comme décisives (tableau 1). 


Il faut souligner que les valeurs des coefficients de probabilité ap, désignées de cette 
maniére, correspondent a la valeur moyenne du coefficient d’asymétrie C . 
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TABLEAU 4 


Les coefficients de la probabilité ap pour une Sréquence variable 
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Fig. 9 
L’égalisation des coefficients de la probabilité ap 


Vérification des valeurs désignées des coefficients de probabilité ap 


Pour la vérification des valeurs désignées des coefficients de probabilité a, ces coefficients 
ont de méme été calculés suivant les tables Foster a l’aide de la formule antérieuremen 
établie 

Ip 
fmax 

Les études ont démontré que pour nos riviéres la grandeur des coefficients d’asymétrie 
Cs varie dans les limites de 1,04 a 2,28 et que la valeur moyenne s’éléve a 1,6. Vu que 
Vinfluence des coefficients d’asymétrie Cs; sur la forme des courbes sommaires de la fréquence 


n’est pas trés grande, on a adopté pour la simplification des calculs, suivant la méthode 
Foster — la valeur moyenne du coefficient d’asymétrie Cs; = 1,6. Les résultats de calcul 


fs 


10 
a = 
Smax : xs fmax 


ap = 


. 


ont été relevés dans le tableau 6, dans lequelle a; = etc. 


Calcul des déviations possibles par rapport aux valeurs adoptées des coefficients ap 


Les coefficients de probabilité a) calculés suivant la méthode Foster (tableau 6) pour 
Cs = 1,6 correspondent approximativement aux coefficients ap, désignés dans la formule 
proposée (tableau 1). Il en résulte que la formule proposée donne également la valeur des 
débits probables pour la valeur moyenne du coefficient Cs = 1,6. La réalité démontre 
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Les valeurs des coefficients de la probabilité ap déterminées d’aprés des diagrammes 
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Les valeurs des coefficients de la probabilité ap calculés d’aprés la méthode Foster 
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toutefois, que la valeur de ce coefficient varie en ce qui concerne les riviéres examinées dans 
les limites de 1,04 a 2,28 et dans les tables Foster de 0 a 30), 

En vue d’établir le degré des erreurs commises de ce fait, nous calculons les valeurs 
respectives a, pour Cs de 0 a 3, c’est-a-dire dans les limites, établies suivant les tables Foster. 
Sur la base de ces calculs nous établissons les déviations possibles par rapport aux valeurs ap 
adoptées, admettant que le coefficient a est égal a Vunité par rapport au Cy égal 1,6 
(tableau 7). 

Les résultats de ces calculs démontrent qu’en certains cas les déviations peuvent étre 
assez grandes. De ce fait nous diminuons légérement les limites de l’utilisation de la formule 
proposée en recommandant de ne profiter que de ces valeurs ap, Qui se trouvent parmi 
celles tracées en fortes lignes (tableau 7). Tenant compte que le Cy atteindra alors sa valeur 
de limite 0 a 3, l’erreur moyenne du coefficient a sélévera a 13% tandis que l’erreur 
maximum peut atteindre 34 °%. 

Malgré que cette erreur est grande, le moyen de calcul proposé peut néanmoins étre 
considéré comme satisfaisant, vue qu’il n’y a pas beaucoup de probabilité que le coefficient Cs 
puisse atteindre la valeur 0 a 3. , 

Ainsi, par exemple, par rapport aux riviéres qui ont déja été prises en considération 
pour |’établissement de la formule, les coefficients d’asymétrie C, variaient, comme il a déja 
été indiqué, dans les limites 1,04 jusqu’a 2,28. Pour ces riviéres la déviation moyenne du 
coefficient a) par rapport aux valeurs adoptées ne s’élévera qu’a 5 % et la déviation maximum 
ne dépassera pas 13 %. Il faut souligner en plus que les écoulements calculés a l’aide de la 
formule ci-dessus Q, = Qo+ (Qmax — Qo) ap seront grevés d’une erreur moins importante, 
que les erreurs des coefficients de probabilité a, vu que dans la formule proposée par la 
valeur ap se multiplie uniquement la valeur (Qmax — Qo). 


Conclusion 


Cette étude comprend le moyen de calcul que je viens d’élaborer concernant les écoule- 
ments d’une fréquence différente a l’aide des débits maximum, notés dans la période des 
observations. 

Dans le calcul des débits probables par voie de différentes méthodes, d’importantes 
déviations peuvent surgir, dans le cas, ot les observations ont eu lieu durant la période séche 
ou humide et non durant la période moyenne. De ce fait il est indiqué que la période des 
observations soit de durée aussi longue que possible. 

La précision du calcul des débits probables a l’aide de la formule proposée suivant 
V’écoulement le plus élevé durant la période d’observation dépend en plus grande partie 
du fait si l’écoulement adopté est: caractéristique pour cette période. Vu ce qui précéde 
il n’est pas indiqué de prendre en considération l’écoulement maximum de la période 
d’observation si sa valeur varie d’une maniére évidente des autres écoulements, notés dans 
cette période. Un écoulement de ce genre ne peut étre considéré comme caractéristique pour 
ia période respective et peut méme se démontrer comme erroné. 

Dans le cas ot les écoulements en question seraient pris en considération dans nos cal- 
culs, les valeurs des écoulements d’une fréquence différentes, obtenues a l’aide de la formule 
proposée (aussi bien qu’a l’aide des autres formules), seront alors plus élevées que les valeurs 
effectives. 

Il faut souligner, qu’a l’établissement des formules il ne faut pas se fier a la méthode 
adoptée aux observations sur la base desquelles doivent étre effectués les calculs. 

La formule proposée peut en plus étre appliquée dans le calcul non seulement des 
écoulements d’une probabilité différente d’apparition, mais aussi dans les calculs des préci- 
pitations, de la température etc. Les valeurs maxima de ces phénoménes peuvent ¢tre 
calculées avec une plus grande précision que la valeur des écoulements maxima. 

Je tiens A recommander l’application de cette formule étant donné que le calcul a l’aide 
de celle-ci n’est pas compliqué et ne nécessite pas beaucoup de temps; elle donne suite, 
en plus, a une précision rentrant dans les limites des précisions exigées des formules 


empiriques. 
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